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1 Sammendrag 
 
Skjærkapasiteten mellom betong og fundament i dammer beregnes i dag ofte med det lineære 
Mohr-Coulomb-kriteriet. Dette er et empirisk kriteriet som er forholdsvis enkelt å benytte 
mye på grunn av dets enkle oppbygning og få parametere. Et stort antall forsøk har imidlertid 
vist at det er faktorer Mohr-Coulomb-kriteriet ikke fanger opp. En av disse faktorene er 
ruheten i grenseflaten mellom betongen og fundamentet, som antas å påvirke skjærkapasiteten 
betraktelig. Det foreligger derfor et behov for en større vitenskapelig forståelse av ruhetens 
påvirkning på skjærkapasiteten. 
 
Hensikten med denne oppgaven var å undersøke om kalibrerte tredimensjonale 
beregningsmodeller kan benyttes til å estimere skjærkapasiteten for en vilkårlig ruhet i 
grenseflaten mellom betong og fundament. For å få en bedre forståelse av ruhetens påvirkning 
på skjærkapasiteten skulle det gjennomføres skjærforsøk i sammenheng med tredimensjonale 
simuleringer av samme forsøk. De numeriske simuleringene lot seg imidlertid ikke 
gjennomføre, men denne oppgavens resultater fra litteraturstudie og skjærforsøk vil kunne 
være grunnlag for senere numeriske simuleringer innenfor relevant forskning. 
 
Oppgavens problemstilling er som følgende: 
Kan kalibrerte tredimensjonale beregningsmodeller benyttes til å estimere skjærkapasiteten 
for en vilkårlig ruhet i grenseflaten mellom betong og fundament? 
• Hvilke faktorer påvirker skjærkapasiteten mellom betong og berg? 
• Hvordan påvirker ruheten og vinkelen på ujevnhetene skjærkapasiteten mellom betong 
og berg? 
• Hvilke faktorer er bestemmende for bruddmekanismene i grenseflaten mellom betong 
og berg? 
 
For å løse denne oppgavens problemstilling er det gjennomført et litteraturstudie og direkte 
skjærforsøk. Selve litteraturstudie er gjennomført for å: 
• få et innblikk i generell glidestabilitetsanalyse og metoder for glidestabilitetskontroll 
av betongdammer 
• få et innblikk i regelverket for kontroll av glidestabilitet av betongdammer i Norge og 
i andre land 
• avdekke faktorene som påvirker skjærkapasiteten mellom betong og berg 
• skaffe informasjon og inspirasjon angående gjennomførelse av direkte skjærforsøk og 
hvordan belyse ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten på en hensiktsmessig måte 
 
Skjærforsøkene ble gjennomført ved Luleå Tekniska Universitet (LTU) i Sverige. Det ble 
gjennomført totalt 12 forsøk på betong-berg prøvelegemer av lik størrelse (0.24x0.24m2). For 
å se hvordan ruheten påvirker skjærkapasiteten, ble det valgt å manipulere bergoverflatene 
med et sagtannet profil. Altså triangulære ujevnheter med lik vinkel og lik lenge over hele 
flaten. Forsøkene ble gjennomført med fire ulike overflateprofiler med vinkler på 
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henholdsvis: 40°, 20°, 10° og 0°. Ca. 100-110 mm med betong ble støpt over steinblokkene. 
To av prøvene ble støpt med heft mellom betongen og berget, mens de 10 resterende ble støpt 
uten heft. Betongen og berget (granitt) hadde en trykkfasthet på henholdsvis ca. 60 MPa og 
283 MPa. Forsøkene ble gjennomført med tre ulike normalspenninger: 0.4 MPa, 0.8 MPa og 
1.2 MPa. 
 
På bakgrunn av litteraturstudie og resultatene fra direkte skjærforsøk, er det sannsynlig at 
disse faktorene påvirker skjærkapasiteten mellom betong og berg: 
• Ruhet og ujevnheter, og da spesielt størrelse og vinkelen på disse 
• Materialenes styrkeegenskaper (skjær-, strekk-, trykkstyrke) 
• Normalspenning og skjærspenning 
• Kohesjon 
• Om det tidligere har oppstått skjærbrudd eller ikke 
 
Resultatene fra forsøkene viser at en økning i ruhet, altså større vinkel på overflatens 
triangulære ujevnheter, øker skjærkapasiteten betraktelig. Forsøkene viser at en prøve med 
triangulære ujevnheter på 40 grader har en skjærkapasitet (183 kN) som er over tre ganger så 
stor som skjærkapasiteten for en prøve med en helt plan flate (52 kN), utsatt for samme 
normalspenning. En prøve med ujevnheter på 20 grader som er utsatt for normalspenning på 
0.8MPa, har nesten dobbel skjærkapasitet (162 kN) som en prøve med ujevnheter på 10 
grader (85 kN) utsatt for samme normalspenning. 
 
På bakgrunn av denne oppgaven er det ikke mulig å konkludere med hvorvidt en kalibrerte 
tredimensjonale beregningsmodeller kan benyttes til å estimere skjærkapasiteten for en 
vilkårlig ruhet i grenseflaten mellom betong og fundament, da de numeriske simuleringene 
ikke lot seg gjennomføre. De konklusjoner som imidlertid kan trekkes er nettopp ruhetens 
betydelig påvirkning på skjærkapasiteten mellom betong og berg, og det at det ikke er 
normalspenningen som er hovedgrunnen til hvordan bergets ujevnheter brytes ned, men 
derimot ujevnhetenes vinkler. Ujevnhetene i betongen viste seg å være mer sensitiv for både 
normalspenning og vinkel. Sammenligning med det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet viser at 
dette kriteriet ikke tar hensyn til ruhetens bidrag til skjærkapasiteten. 
 
Denne oppgaven belyser det faktum at en økning av ruheten øker skjærkapasiteten mellom 
betong og berg betraktelig. Det må imidlertid trekkes frem at forsøkene i denne oppgaven er 
gjennomført i liten skala og at det dermed vil være behov for mer forskning på 
problemstillingen på en større skala for å kunne implementere ruhetens påvirkning i et 
regelverk for sikker glidestabilitet av betongdammer.  
 
Det anbefales derfor at det gjennomføres videre forskning på blant annet: 
• Gjennomføre numeriske simuleringer på bakgrunn av denne oppgavens resultater. 
• Direkte skjærforsøk på betong-berg grenseflater under in-situ forhold. 
• Direkte skjærforsøk på kjerneborete prøver for betongdammer fundamentert på ulik 
bergart. 
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• Nærmere undersøke kohesjonens påvirkning på skjærkraften. Hvor stor betydning vil 
ruheten faktisk ha når kohesjon er tilstedeværende? 
• Se på metoder for å bekrefte at kohesjon er tilstedeværende. 
 
Tabell 1 viser resultatene fra skjærforsøkene gjennomført ved LTU. I tabellen er 
maksverdiene presentert fra hver prøve. N og V er henholdsvis normalkraft og maksimal 
skjærkraft. !! og !!"#$  er henholdsvis normalspenning og maksimal skjærspenning, 
beregnet ved kraft delt på areal (hele flatens areal er her benyttet som kontaktflate 
0.24x0.24m2).  !! er forskyvning ved maksimal skjærkraft og !!"#$  er maks friksjonsvinkel, 
beregnet ved arctan(V/N). !!"#$% er maksimal horisontal forskyvning. ! er ujevnhetenes 
vinkel (triangulære ujevnheter med lik lengde på 40mm). 
 
 
Tabell 1: Resultater fra direkte skjærforsøk ved LTU 
Prøve !   
[°] 
N 
[kN] 
V 
[kN] 
!! 
[mm] 
!! 
[MPa] 
!!"#$ 
[MPa] 
!!"#$   
[°] 
!!"#$% 
[mm] 
Anm. 
1.1 40 27.52 90.53 4.00 0.48 1.57 73.08 15.23  
1.2 40 46.91 131.19 3.03 0.81 2.28 70.32 15.44  
1.3 H 40 72.47 299.17 3.58 1.26 5.20 76.41 5.07 Med heft 
1.4 40 68.49 183.42 1.44 1.19 3.18 69.52 26.34  
2.1 30 27.57 50.74 6.39 0.48 0.88 61.48 24.99  
2.2 30 47.77 100.59 2.86 0.83 1.75 64.60 21.98  
2.3 30 68.36 162.83 2.30 1.19 2.83 67.23 20.07  
3.1 10 24.82 35.38 9.78 0.43 0.61 54.95 33.16  
3.2 10 45.98 58.70 6.55 0.80 1.02 51.93 32.94  
3.3 10 67.65 85.43 2.83 1.17 1.48 51.63 33.23  
4.1 H 0 67.85 240.00 2.49 1.18 4.17 74.24 14.59 Med heft 
4.2 0 67.23 52.04 33.23 1.17 0.90 37.74 33.23  
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2 Abstract 
 
The shear capacity between concrete and foundation in dams is today often calculated with 
the linear Mohr-Coulomb-criterion. This is an empirical criterion that is relatively easy to use 
much because of its simple structure and few parameters. A large number of experiments 
have shown that there are factors that the Mohr-Coulomb-criterion does not capture. One of 
these factors is the roughness at the interface between the concrete and foundation, which is 
believed to have a significant influence on the shear capacity. There is therefore a need for a 
greater scientific understanding of the roughness influence on the shear capacity. 
 
The purpose of this study was to investigate whether calibrated three-dimensional 
computational models can be used to estimate the shear capacity for any given roughness at 
the interface between the concrete and foundation. To gain a better understanding of the 
roughness influence on the shear capacity it should be conducted shear tests in relation to 
three-dimensional simulations of the same tests. However, the numerical simulations were not 
carried out, but the results from the literature review and the shear tests could be a basis for 
future numerical simulations in relevant research. 
 
This thesis’ research question is as follows: 
Can calibrated three-dimensional computational models be used to estimate the shear capacity 
for any given roughness at the interface between concrete and foundation? 
• What factors influence the shear capacity between concrete and rock? 
• How do the roughness and the angle of the asperities influence the shear capacity 
between concrete and rock? 
• What factors determine the failure mechanisms at the interface between concrete and 
rock? 
 
To solve this problem a literature review and direct shear tests have been carried out. The 
literature study is conducted to: 
• get an idea of general sliding stability analysis and methods for sliding stability 
control of concrete dams 
• gain insight into the rules and regulations for control of the sliding stability of concrete 
dams in Norway and other countries 
• identify the factors that influence the shear capacity between concrete and rock 
• provide information and inspiration on how to carry out direct shear tests and how to 
illustrate the roughness’ influence on the shear capacity in a suitable manner 
 
The shear tests were carried out at the Luleå University of Technology (LTU) in Sweden. A 
total of 12 tests were carried out on concrete-rock specimens of equal size (0.24x0.24m2). To 
see how the roughness influence the shear capacity it was decided to manipulate the rock 
surface with a saw-toothed profile. Profiles with triangular asperities with equal angles and 
equal length over the whole surface. The experiments were conducted with four different 
surface profiles with angles, respectively: 40°, 20°, 10° and 0°. Approx. 100-110 mm of 
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concrete was casted on top of the rocks. Two of the samples were casted with adhesion 
between the concrete and rock, while the remaining 10 were cast without adhesion. The 
concrete and rock (granite) had a compressive strength of approximately. 60 MPa and 283 
MPa, respectively. The experiments were conducted with three different normal stresses: 0.4 
MPa, 0.8 MPa and 1.2 MPa. 
 
Based on the literature review and the direct shear tests, it is likely that these factors influence 
the shear capacity between concrete and rock: 
• Roughness and asperities, especially the size and angle of these 
• The material strength properties (shear, tensile, compressive strength) 
• Normal stress and shear stress 
• Cohesion 
• If shear failure have occurred previously or not 
 
The results from the shear tests show that an increase in roughness, i.e. a steeper angle on the 
surface triangular asperities, increases the shear capacity considerably. The experiments show 
that a sample with triangular asperities of 40 degrees has a shear capacity (183 kN), which is 
over three times as large as the shear capacity of a sample with a completely flat surface (52 
kN), subjected to the same normal stress. A sample with asperities of 20 degrees, which is 
subjected to a normal stress of 0.8MPa, has nearly double shear capacity (162 kN) as a sample 
with asperities of 10 degrees (85 kN) subjected to the same normal stress. 
 
On the basis of this thesis it is not possible to conclude whether calibrated three-dimensional 
computational models can be used to estimate the shear capacity for any given roughness at 
the interface between the concrete and foundation, as the numerical simulations was not 
carried out. However, the conclusions that can be drawn, is precisely the roughness’ 
significant influence on the shear capacity between concrete and rock, and that it is not the 
normal stress that is the main reason to how the rock asperities fails, but rather the asperity 
angles. The asperities in the concrete, on the contrary, proved to be more sensitive to both 
normal stress and angle. Comparison with the linear Mohr-Coulomb criterion shows that this 
criterion does not take into account the roughness’ contribution to shear capacity. 
 
This thesis highlights the fact that an increase in roughness increases the shear capacity 
between concrete and rock considerably. However, it must be clear that the experiments in 
this thesis are conducted on a small scale and that it therefore will be a need for more research 
on the problem on a larger scale in order to implement the roughness’ influence in rules and 
guidelines for safe sliding stability of concrete dams. It is therefore recommended that further 
research is carried out on the subject: 
• Carry out numerical simulations on the basis of this thesis results.  
• Direct shear tests on concrete-rock interfaces under in situ conditions. 
• Direct shear tests on core samples from concrete dams founded on different rock. 
• Further investigate the cohesions effects on the shear capacity.  
• Look at ways to confirm that cohesion is present. 
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3 Forord 
 
Jeg, Simen A. Liahagen, har skrevet denne masteroppgaven i forbindelse med avslutningen på 
det toårige masterstudie Hydropower Development ved institutt for vann- og miljøteknikk ved 
NTNU. Jeg ønsket å lære mer om stabilitet av betongdammer og dermed passet denne 
oppgaven perfekt for meg. 
 
Jeg vil først og fremst rette en stor takk til Energi Norge for finansiell støtte til denne 
oppgaven. Uten deres hjelp ville ikke denne oppgaven blitt gjennomført. Jeg vil også rette en 
stor takk til mine veiledere Leif Lia fra NTNU og Olav Anders Jørstad fra Norconsult, som 
har hjulpet meg gjennom hele perioden og bistått med gode diskusjoner og innspill. 
 
Videre vil jeg takke Gabriel Sas fra Norut og Thomas Forsberg fra Luleå Tekniska Universitet 
som begge har bidratt med stor hjelp under forberedelsene og gjennomførelsen av 
skjærforsøkene i Luleå. 
 
 
 
____________________ 
Trondheim 17/6-2012 
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4 Innledning 
 
4.1 Bakgrunn 
 
Skjærkapasiteten mellom betong og fundament i dammer beregnes i dag ofte med det lineære 
Mohr-Coulomb-kriteriet. Kriteriet er mye anvendt innen ulike fagområder, både nasjonalt og 
internasjonalt. Hovedsakelig på grunn av dette er et empirisk kriterium som har få parametere 
og som er forholdsvis enkelt å benytte. I det norske regelverket for glidningsstabilitet antas 
skjærkapasiteten å være representert av nettopp det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet. Et stort 
antall forsøk viser imidlertid at  dette er et svært forenklet kriterium som ikke tar hensyn til 
alle faktorene som påvirker skjærkapasiteten. Som en konsekvens av dette må konservative 
laster, skjærparametere og kriterier ligge til grunn for beregningene. 
 
En av de faktorene som antas å påvirke skjærkapasiteten i betydelig grad, men som ikke tas 
hensyn til i det forenklede Mohr-Coulomb-kriteriet, er ruheten i grenseflaten mellom 
betongen og fundamentet. Det er derfor et behov for en større forståelse av ruhetens 
påvirkning på skjærkapasiteten. 
 
4.2 Formål 
 
Formålet med denne oppgaven er å undersøke om kalibrerte tredimensjonale 
beregningsmodeller kan benyttes til å estimere skjærkapasiteten for en vilkårlig ruhet i 
grenseflaten mellom betong og fundament. 
 
4.3 Problemstilling 
 
Kan kalibrerte tredimensjonale beregningsmodeller benyttes til å estimere skjærkapasiteten 
for en vilkårlig ruhet i grenseflaten mellom betong og fundament? 
 
• Hvilke faktorer påvirker skjærkapasiteten mellom betong og berg? 
• Hvordan påvirker ruheten og vinkelen på ujevnhetene skjærkapasiteten mellom betong 
og berg? 
• Hvilke faktorer er bestemmende for bruddmekanismene i grenseflaten mellom betong 
og berg? 
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4.4 Metode 
 
Denne oppgaven tar sikte på å løse problemstillingen ved hjelp av litteraturstudie, direkte 
skjærforsøk og numeriske simuleringer av de samme forsøkene. 
 
Norut (Northern Research Institute) i Narvik skal stå for gjennomføringen av de numeriske 
beregningene. 
 
4.5 Oppgavens oppbygning 
 
Oppgavens først del gir en beskrivelse av generell glidestabilitetsanalyse og metoder for 
glidestabilitetskontroll av betongdammer, og en beskrivelse av regelverket for kontroll av 
glidestabilitet av betongdammer i Norge og i andre land. I oppgavens andre del er det 
gjennomført et litteraturstudie for å avdekke faktorer som påvirker skjærkapasiteten mellom 
betong og berg, og for å skaffe informasjon og inspirasjon angående gjennomførelse av 
direkte skjærforsøk og hvordan belyse ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten på en 
hensiktsmessig måte. I tredje del er forberedelsene og gjennomførelsen av de direkte 
skjærforsøkene ved LTU, og den numeriske modellen, beskrevet. Mens i oppgavens fjerde del 
er resultatene fra forsøkene presenter og diskutert, før konklusjonene trekkes. 
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5 Glidestabilitetsanalyse av betongdammer 
 
Generell stabilitetsanalyse er basert på antagelsen at last og motstand er separert og uavhengig 
av deformasjon (Johansson, 2009). Johansson (2009) definerer slik stabilitet ved uttrykket R ≥ 
S, hvor motstanden eller kapasiteten, R, til en konstruksjonskomponent skal være lik eller 
større enn påført last, S. Johansson (2009) påpeker imidlertid at det er mye usikkerhet rundt 
stabilitetsanalyser, og da spesielt ved stabilitetsanalyser på berg hvor det vil være stor 
usikkerhet rundt dets egenskaper. Stabilitetsanalyser handler i stor grad om å finne den rette 
balansen mellom last, motstand, usikkerhetene og konsekvensene av brudd. For å finne denne 
balansen benyttes normalt et uttrykk for den beregnede sikkerheter sammen med et akseptert 
krav (Johansson, 2009). 
 
Novak et al. (2007) definerer glidestabilitet som en funksjon av lastmønster og av motstanden 
mot translasjonsforskyvning som kan mobiliseres i hvilket som helst plan, og beregnes ved 
hjelp av metodene beskrevet nedenfor. Glidning eller skjærbrudd vil kunne forekomme inne i 
selve dammen, i grenseflaten mellom betongen og fundamentet, eller i fundamentet.  
Motstanden mot glidning i selve dammen vil være en funksjon av motstanden mot skjær 
mobilisert i betongen. I dette tilfellet vil betongens støpeskjøter være det kritiske planet. Ved 
grenseflaten mellom betongen og fundamentet vil heft og flatens skjærkapasitet være de 
kritiske faktorene. I fundamentet styres motstanden mot glidning av bergets geologiske 
struktur og skjærkapasitet. (Novak et al., 2007) 
 
5.1 Metoder for glidestabilitetskontroll 
 
Johannsson (2009) og Novak et al. (2007) definerer tre ulike metoder for kontroll av 
glidestabilitet langs et plan. 
• Glidemotstandsmetoden  
• Skjærfriksjonsmetoden 
• Grenselikevektsmetoden 
 
5.1.1 Glidemotstandsmetoden 
 
Glidemotstandsmetoden var det første kriteriet som ble tatt i bruk ved kontroll av 
glidestabilitet langs et plan (Johansson, 2009). Denne metoden beregner en 
friksjonskoeffisient ved hjelp av formel ( 1 ) nedenfor, og setter krav til tillatt verdi av denne. 
Friksjonskoeffisienten beregnes ved å dividere summen av krefter parallelt med glideplanet, 
H, på summen av vertikale krefter normalt på planet, V, (Johansson, 2009) 
 
( 1 )  ! =    !!!!!   ≤   !!"" 
Hvor: !! = sum av horisontale krefter langs glideplanet,   !!! = sum av vertikale krefter normal 
på glideplanet, !!"" = tillat friksjonskoeffisient. 
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5.1.2 Skjærfriksjonsmetoden 
 
Skjærfriksjonsmetoden benyttes i dag i det norske regelverket og er angitt i NVEs 
Retningslinjer for Betongdammer (2005). Metoden beregner en sikkerhetsfaktor mot glidning, 
og er definert som forholdet mellom total horisontal motstand mot glidning (horisontal kraft 
ved likevekts-/bruddgrensetilstand, Energi Norge, 2012) og total horisontal last (Novak et al., 
2007). Ved å legge Mohr-Coulomb-kriteriet til grunn, gir det følgende formel ( 2 ) for 
sikkerhetsfaktoren: 
 
( 2 ) ! =    !"∙!"# !!! ! !∙!!"#$∙(!!!"#$∙!"#$)!"  
 
Hvor: !! = sum av vertikale krefter, !! = sum av horisontale krefter, !  = glideplanets vinkel, ! 
= friksjonsvinkelen, !"#$ = friksjonskoeffisienten, ! = kohesjon , ! = glideplanets areal 
Energi Norge (2012) påpeker at sikkerhetsfaktoren er definert ut fra en virtuelt valgt 
motstandsretning (horisontalt), fremfor å se på reell motstandsretning (tangentielt med 
glideplanet). Metodikken for å bestemme sikkerhetsfaktoren ved glidning blir da i prinsippet 
forskjellig, avhengig av vinkelen til glideplanet. Ved å se på reell motstandsretning hadde 
dette ikke vært tilfellet. (Energi Norge, 2012). 
 
5.1.3 Grenselikevektsmetoden 
 
( 3 ) !! =    !!!  
 
Grenselikevektsmetoden definerer sikkerhetsfaktoren mot glidning som forholdet mellom 
maksimal skjærkapasitet, !!, og skjærspenningen,   !, som oppstår langs glideplanet (Novak et 
al., 2007), se ( 3 ). Denne metoden tar altså hensyn til den reelle motstandsretningen som vil 
være tangentielt med glideplanet. 
 
Ved å utrykke maksimal skjærkapasitet, !!, ved hjelp av Mohr-Coulomb-kriteriet, gir det 
følgende uttrykk ( 4 ) for sikkerhetsfaktoren (fra Novak et al., 2007): 
 
( 4 )  !! =    !  ∙!![!"∙!"#$!!"∙!"#$]∙!"#$[!"∙!"#$!!"∙!"#$]  
 
Hvor: !! = sum av vertikale krefter, !! = sum av horisontale krefter, !  = glideplanets vinkel, ! 
= friksjonsvinkelen, !"#$ = friksjonskoeffisienten, ! = kohesjon , ! = glideplanets areal 
I de tilfeller hvor glideplanet er helt horisontalt (! = 0), vil skjærfriksjonsmetoden og 
grenselikevektsmetoden gi lik sikkerhetsfaktor. Tangentiell og horisontal kraft vil 
sammenfalle (Energi Norge, 2012).  
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Energi Norge (2012) påpeker at grenselikevektsmetoden også er en svært forenklet 
betraktning av et komplekst fenomen, og trekker fram enkelte antagelser som Nicholson 
(1983, referert i Energi Norge, 2012, s. 21) angir at ligger til grunn for metoden: 
• Skjærbrudd etter perfekt plastisk bruddteori 
• Maksimal skjærstyrke kan defineres etter Mohr-Coulombs bruddkriterium 
• Bruddformen kan representeres av todimensjonale kinematisk mulige glideplan 
• Sikkerhetsfaktoren er en gjennomsnittlig sikkerhetsfaktor for den totale glideflaten 
 
 
Figur 1: Skisse -  glidestabilitet. [Hentet fra Energi Norge, 2012) 
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6 Regelverk for kontroll av glidestabilitet av betongdammer 
 
6.1 Det norske regelverket 
 
Dagens norske regelverk for kontroll av glidestabilitet er angitt i Norges vassdrags- og 
energidirektorats (NVE) Retningslinjer for betongdammer (2005) og Retningslinje for laster 
og dimensjonering (2003).  
6.1.1 Generelle dimensjoneringsregler 
 
NVEs Retningslinjer for betongdammer (2005) angir at elastisitets- eller plastisitetsteori kan 
ligge til grunn for de statiske og dynamiske beregningene av en betongdam. I bruks- og 
bruddgrensetilstand benyttes elastisitetsteorien, men plastisitetsteorien skal kun benyttes i 
ulykkesgrensetilstand. Med elastisitetsteori forstås lineær- og ikke-lineær teori. Ikke-lineær 
teori skal benyttes i de tilfeller hvor ikke-lineær oppførsel vil kunne påvirke konstruksjonens 
sikkerhet. (NVE, 2005) 
 
Videre påpekes det at stabilitet skal kontrolleres på alle mulige brudddplan innad i dammen, i 
grenseflaten mellom dam og fundament og i fundamentet. Ved glidekontroll skal det 
kontrolleres mot (NVE, 2005): 
• Sikkerhet mot glidning uttrykt som forholdet mellom glideplanets kapasitet mot 
bevegelse og lastene som er påført. 
• Kontroll av spenninger. 
6.1.2 Laster 
 
Ved kontroll av glidestabilitet er det angitt i NVEs Retningslinjer for betongdammer (2005) at 
en slik kontroll skal uføres for to lasttilfeller: dimensjonerende laster og ulykkeslaster. 
Kontrollen skal utføres for påførte laster uten korreksjon for lastkoeffisient (!!= 1.0). I NVEs 
Retningslinje for laster og dimensjonering (2003) er det gitt en oversikt over aktuelle laster, 
og det er beskrevet hvordan størrelsen på enkelte av de vesentlige lastene kan bestemmes. 
Dette vil ikke bli videre beskrevet i denne oppgaven. 
 
6.1.3 Bestemmelse av sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
Ved beregning av glidestabilitet er skjærfriksjonsmetoden lagt til grunn. Denne metoden er 
angitt i NVEs Retningslinjer for betongdammer (2005) og er ifølge Energi Norge (2012) 
hentet fra boken Hydraulic Structures fra 1990 skrevet av Novak et al. Metoden beregner en 
sikkerhetsfaktor mot glidning, og er definert som forholdet mellom total horisontal motstand 
mot glidning (horisontal kraft ved likevekts-/bruddgrensetilstand, Energi Norge 2012) og total 
horisontal last (Novak et al., 2007). Ved å legge Mohr-Coulomb-kriteriet til grunn, gir det 
følgende formel ( 5 ) for sikkerhetsfaktoren: 
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( 5 )  ! =    !"∙!"# !!! ! !∙!!"#$∙(!!!"#$∙!"#$)!"  
 
Hvor: !! = sum av vertikale krefter, !! = sum av horisontale krefter, !  = glideplanets vinkel, ! 
= friksjonsvinkelen, !"#$ = friksjonskoeffisienten, ! = kohesjon , ! = glideplanets areal 
6.1.4 Kohesjon og friksjonsvinkler 
 
Ifølge NVEs Retningslinjer for betongdammer (2005) skal bidrag fra kohesjon mellom dam 
og fundament ikke tas med i beregningen av den totale motstanden mot glidning uten at dette 
bidraget er bekreftet ved forsøk. Energi Norge (2012 ) påpeker at opphavet til dette kravet 
ukjent, men antyder at det kan samsvare med internasjonal praksis innen damsikkerhet og 
andre områder.  
 
Videre sier retningslinjen at for dårlige preparerte støpeskjøter (skjøter med sementslam, 
fuktgjennomgang osv.) skal det normalt ikke regnes med kohesjonsbidrag fra betongen. For 
godt preparerte støpeskjøter kan det imidlertid regnes med et maksimum kohesjonsbidrag på 0.085 ∙ !!"   uten bekreftelse ved forsøk. !!" er betongens dimensjonerende trykkfasthet. 
Definisjonen av godt preparerte støpeskjøter er angitt i pkt. 3.8 i retningslinjen. 
 
I NVEs Retningslinjer for betongdammer (2005) er det angitt verdier for maksimale 
friksjonsvinkler som kan benyttes uten dokumentasjon ved prøver: 
• 50° for harde bergarter, ru flate og gunstig skifrighet i overgang berg/betong 
• 45° for harde bergarter, liten ruhet med tydelig skifrighet og løse bergarter uten 
skifrighet 
• 40° for løse bergarter med tydelig skifrighet 
• 45° for glideplan i betong 
6.1.5 Krav til sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
Figur 2 nedenfor viser kravene til sikkerhetsfaktor mot glidning som er angitt i NVEs 
Retningslinjer for betongdammer (2005). 
 
 
Figur 2: Krav til sikkerhetsfaktor mot glidning. Hentet fra Energi Norge, 2012 
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Energi Norge (2012) påpeker at det direkte opphavet til verdiene er ukjent, men antyder at 
verdiene er hentet fra Dam safety guidelines, laget av CDSA i 1995.  
 
6.2 Regelverk i andre land 
 
Det er valgt å presentere regelverket og normal praksis som omhandler glidestabilitet av 
betongdammer fra USA, Canada og Sverige. 
 
6.2.1 USA – Bureau of Reclamation 
 
I USA finnes det flere standarder og retningslinjer på temaet. I denne oppgaven er det valgt å 
legge til grunn retningslinjene benyttet av Bureau of Reclamation: ”Design Criteria for 
Concrete Arch and Gravity Dams”, Engineering Monograph n. 19, 1974. Disse 
retningslinjene er omhandlet i ICOLD European Club rapporten ”Working group on sliding 
safety of existing gravity dams” fra 2004, som er basis for angivelsen nedenfor.  
 
6.2.1.1 Laster og lastkombinasjoner 
 
De opereres med tre ulike lastkombinasjoner: 
1. Normal last:  
• Normal regulert vannstand som inkluderer egenvekt, poretrykk, silt, is-last, 
vann nedstrøms og temperaturlast hvis det er relevant. 
2. Uvanlig last: 
• Høyeste regulerte vannstand (HRV) samt relevante laster fra normal last-
kombinasjonen 
3. Ekstrem last: 
• Normal-last-kombinasjonen pluss effektene av maksimal jordskjelvlast 
 
Lastkombinasjonene normal- og uvanlig last skal også sjekkes for tilfellet hvor avløpene ikke 
fungerer. 
6.2.1.2 Bestemmelse av sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
I likhet med det norske regelverket benytter Bureau of Reclamation seg av 
skjærfriksjonsmetoden. Sikkerhetsfaktoren mot glidning, Q, utrykkes som forholdet mellom 
stabiliserende- og drivende krefter, se ( 6 ): 
 
( 6 ) ! =    !∙!!(!"!!")∙!"#$!"  
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Hvor: !! = sum av skjærkrefter, !! = sum av normalkrefter, !! = sum av poretrykket, ! = 
friksjonsvinkelen, !"#$ = friksjonskoeffisienten, ! = kohesjon , ! = glideplanets areal 
6.2.1.3 Kohesjon og friksjonsvinkler  
 
Innad i betongen: 
Bureau of Reclamation anbefaler å gjennomføre tester for å bestemme styrkeparametere, men 
i startfasen av prosjekteringen kan disse parameterne benyttes inntil testresultater 
forekommer: 
• Kohesjon: ca 10% av betongens trykkfasthet 
• Friksjonskoeffisient: 1.0 
 
Fundamentet: 
Styrkeparametere i grenseflaten mellom betong og fundament, samt i fundamentet, skal 
bestemmes ved hjelp av tester laboratorium og in-situ. Resultatene fra disse testene (tre-akset, 
direkte skjærforsøk, in-situ) presenteres i Mohr-Coulomb-form. Det skal gjennomføres 
tilstrekkelig med tester for å kunne oppnå et forhold mellom skjærmotstanden og 
normalspenningen for hvert materiale langs mulige glidningsplan. Skalaeffekter må tas 
hensyn til ved bestemmelse av verdien for skjærmotstand. 
 
6.2.1.4 Krav til sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
Kravet til minimum sikkerhetsfaktor mot glidning kan sees av Tabell 2 nedenfor.  
 
Tabell 2: Krav til sikkerhetsfaktor ved glidning,  
Glidningsplan Lastkombinasjoner 
Normal Uvanlig Ekstrem 
Betong - Betong 3 2 1 
Betong – 
Fundament 
3 2 1 
Innad i 
fundamentet 
4 2.7 1.3 
 
Noe lavere sikkerhetsfaktor kan aksepteres for begrensete areal innad i fundamentet, men den 
totale sikkerhetsfaktoren skal overholde kravene i tabellen ovenfor. 
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6.2.2 Canada – CDA (2007) 
 
Videre er det valgt å angi de canadiske retningslinjene laget av CDA (Canadian Dam 
Association) i 2007. Angivelsen baserer seg på Energi Norges sammendrag av disse 
retningslinjene hva glidestabilitet angår, fra rapporten Optimal og sikker rehabilitering av 
betongdammer, laget av Energi Norge i 2012. 
 
Retningslinjene laget av CDA har ikke hjemmel i lover eller forskrifter, men er en veileder 
basert på opparbeidet kunnskap av CDA-medlemmer. Det vil variere fra provins til provins 
om det skal legges til grunn lover og forskrifter for damsikkerhet i Canada. I de tilfeller hvor 
et lovpålagt regelverk ikke er gjeldende, vil CDA være hovedkilden til veiledning ved 
kontroll av damstabilitet. (Energi Norge, 2012) 
6.2.2.1 Laster og lastkombinasjoner 
 
Lastkombinasjonene deles inn i tre grupper avhengig av sannsynlighet (Energi Norge, 2012): 
1. Normal last:  
• Tilsvarer deler av dimensjonerende laster i norske retningslinjer. 
• Lastkombinasjon med gjentaksintervall opp til 50 år. 
• Blant annet høyeste regulerte vannstand (HRV) og istrykk. 
2. Uvanlig last: 
• Lastkombinasjon med gjentaksintervall mellom 50 og 1000 år. 
• Blant annet dimensjonerende flomvannstand (DFV). 
3. Ekstrem last: 
• Tilsvarer ulykkeslaster i norske retningslinjer.  
• Lastkombinasjon med gjentaksintervall høyere enn 100 år. 
• Blant annet påregnelig maksimal flomvannstand (PMF) og jordskjelvlast. 
6.2.2.2 Bestemmelse av sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
CDA forslår å benytte grenselikevektsmetoden for å beregne sikkerhetsfaktor mot glidning. 
Se formel ( 7 ) nedenfor: 
 
( 7 )  !! =    !  ∙!![!"∙!"#$!!"∙!"#$]∙!"#$[!"∙!"#$!!"∙!"#$]  
 
Hvor: !! = sum av vertikale krefter, !! = sum av horisontale krefter, !  = glideplanets vinkel, ! 
= friksjonsvinkelen, !"#$ = friksjonskoeffisienten, ! = kohesjon , ! = glideplanets areal 
Denne metoden er beskrevet tidligere i kapittel 5.1.3. 
 
Energi Norge (2012) påpeker at grenselikevektsmetoden baserer seg på ”stive legemers 
metode”, som også brukes i det norske regelverket. Energi Norge (2012) definerer stive 
legemers metode som en metode som: ”..går ut på å analysere konstruksjonen med en 
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antagelse om at legemene (her dammen og fundamentet) er uendelig stive. I et slik tilfellet kan 
tøyningsinduserte spenninger neglisjeres, og spenninger beregnes ut fra enkle 
spenningsformler” (s.12). 
 
CDA krever at man kontrollerer lokal skjærkapasitet mot mobiliserte skjærspenninger, i 
tillegg til at total skjærkapasitet skal kontrolleres. Ved ”stive legemers metode” lagt til grunn, 
så kan de mobiliserte skjærspenningene antas forenklet som uniformt distribuert over 
trykksonen til det analyserte glideplanet. (Energi Norge, 2012). Kriteriet for lokal 
skjærkapasitet kan da, med Mohr-Coulomb-kriteriet lagt til grunn, utrykkes som formel ( 8 ) 
(Energi Norge, 2012): 
 
( 8 )  (!"∙!"#$!!"∙!"#$)! < !+ !! ∙ !"#$ 
6.2.2.3 Kohesjon og friksjonsvinkler 
 
Innad i betongen 
CDA angir at man kan benytte verdier fra rapporten ”Sliding resistance of concrete gravity 
dams” fra 1998 laget av CEATI (The Centre for Energy Advancement through Technological 
Innovation). (Energi Norge, 2012). 
 
I støpeskjøter 
CDA foreslår to mulige kilder til å bestemme kohesjon og friksjonsvinkel. Dette er basert på 
at støpeskjøter skal antas ikke å være bundet sammen av kohesjon.  
• EPRI (1992) og CEATI (1998):  φ = 45° og C = 0 
• Donnelly og Rigbey (2005):   φ = 35 - 48° og C = 0 
 
Energi Norge (2012) påpeker at hvis de overnevnte verdien medfører en ulønnsom utforming, 
kan konservative estimat for kohesjon benyttes ved å bruke verdier basert på tester eller 
historiske data fra andre dammer. 
 
I kontaktflaten mellom betong og fundament 
Energi Norge (2012) påpeker at skjærparametere kan bestemmes konservativt på bakgrunn av 
rapporter hvis testdata ikke er tilgjengelig. Det trekkes fram rapporter som EPRI (1992), Lam, 
Lo og Smith (2002) eller Donnelly og Ribgey (2005). Det trekkes også frem at kontaktflaten 
skal antas å ha ingen kohesjon hvis det er tegn til utvasking, kalkutfellinger, diskontinuitet 
eller signifikante poretrykk, med mindre kohesjonen er bekreftet ved forsøk. (Energi Norge, 
2012) 
6.2.2.4 Krav til sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
Vedrørende sikkerhetsfaktoren trekker Energi Norge (2012) frem at den ikke er en absolutt 
indikator på sikkerhet, men at den utgjør et mål på sikkerhetsmargin. Energi Norge (2012) 
påpeker og at: ”stabilitetsberegningene i henhold til CDA baserer seg på at man tar hensyn 
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til usikkerhetene i metoden og parameterne ved å velge konservative laster, 
kapasitetsparametere og sikkerhetsfaktorer” (s. 13). 
 
Figur 3 nedenfor angir CDAs krav til sikkerhetsfaktoren mot glidning. 
 
 
Figur 3: Krav til sikkerhetsfaktor mot glidning. Hentet fra Energi Norge, 2012. 
 
6.2.3 Sverige – RIDAS 
 
Angivelsen av det svenske regelverket baserer seg på retningslinjene ”RIDAS 2012– 
Kraftföretagens riktlinjer för dammsäkerhet” (revidert i 2011) og veiledningen 
”Tillämpningsvägledning för betongdammar avsnitt 7.3” (2011), utarbeidet av Svensk 
Energi. 
 
6.2.3.1 Laster og lastkombinasjoner 
 
Lastkombinasjonene deles inn i tre grupper: 
1. Vanlig last:  
• Blant annet høyeste regulerte vannstand (HRV) og istrykk. 
2. Eksepsjonell last: 
• Blant annet dimensjonerende flomvannstand (DFV). 
3. Ulykkeslaster: 
• Laster som kan opptre ved ulykker og naturkatastrofer, samt ved krig og 
sabotasje. 
6.2.3.2 Bestemmelse av sikkerhetsfaktor mot glidning 
 
Ved kontroll av glidestabilitet anbefaler veiledningen å benytte glidemotstandsmetoden ( 9 ): 
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Hvor: !! = summen av kreftene parallelt med glideplanet, !! = summen av kreftene vinkelrett 
på glideplanet, !!"## = tillat friksjonskoeffisient, !"#!! = bruddverdi for friksjonskoeffisienten i 
glideplanet,  !! = sikkerhetsfaktor 
Sikkerheten mot glidning er tilfredsstilt så lenge friksjonskoeffisienten ! er mindre enn !!"##. 
Figur 4 nedenfor viser sikkerhetsfaktorer for beregning av !!"##. Kontroll mot glidning skal 
gjennomføres i grenseflaten mellom betong og berg, i eventuelle svakhetsplan i fundamentet 
og i farlige snitt i selve dammen som for eksempel ved støpeskjøter og seksjonsendringer. 
(Svensk Energi, 2011) 
 
 
Figur 4: Sikkerhetsfaktor sg for beregning av utill. Hentet fra Svensk Energi, 2011.  
6.2.3.3 Kohesjon og friksjonsvinkler 
 
Ved beregning av den totale motstanden mot glidning så ses det bort ifra kohesjon i snittet 
mellom dam og fundament (Svensk Energi, 2011). 
 
Fundamentering på berg med god kvalitet samt på morene, grus, sand og grov silt kan det 
benyttes verdien på !!"## angitt i Figur 5 nedenfor: 
 
 
Figur 5: Tillatt friksjonskoeffisient !!"## ved fundamentering på berg eller morene, grus eller 
grov silt. Hentet fra Svensk Energi, 2011. 
Tilsvarende friksjonsvinkler for fundamentering på berg er angitt i Tabell 3 nedenfor: 
 
Tabell 3: Tilsvarende friksjonsvinkler for fundamentering på berg. 
Fundament Normal last Eksepsjonell 
last 
Ulykkeslast Bruddverdi for !"#!! 
Friksjonsvinkler, 
φ 
37° 42° 43.5° 45° 
 
RIDAS - BETONGDAMMAR  22(30) 
Tillämpningsvägledning 
 SVENSK ENERGI ± Swedenergy AB 
 
Glidkontroll utförs för anliggningsytan mellan berg och betong samt för eventuella 
svaghetsplan i grunden. Dessutom skall kontroll mot glidning ske för farliga snitt i 
själva dammkroppen, t ex vid gjutfogar eller sektionsändringar. 
 
*OLGYLOONRUHW XSSI\OOV RP DNWXHOO IUDPUlNQDG JOLGIDNWRU ȝ HM |YHUVWLJHU WLOOntna 
YlUGHQ ȝtill 9lUGHW ȝ XWWU\FNHU I|UKnOODQGHW PHOODQ UHVXOWHUDQGH NUDIWHU SDUDOOHOOW
respektive vinkelrätt glidplanet. 
 
9lUGHW ȝtill HUKnOOV JHQRP DWW IULNWLRQVYLQNHOQV EURWWYlUGH WDQįg divideras med en 
säkerhetsfaktor sg HQOLJW WDEHOO  QHGDQ 9lUGHW Sn WDQįg bestäms utifrån resultat 
från undersökningar. 
 
 ȝ 5H/ RV)  ȝtill  WDQįg/ sg) 
där 
 RH = resultanten av krafterna parallellt glidplanet 
 RV = resultanten av krafterna vinkelrätt glidplanet 
 WDQįg = brottvärdet för friktionskoefficienten i glidytan 
 sg = säkerhetsfaktor enligt tabell nedan 
 
Grund-
läggning 
Normalt 
lastfall 
Exceptionellt 
lastfall 
Olyckslastfall 
Berg 1,35 1,10 1,05 
Morän, 
grus, sand 
1,50 1,35 1,25 
Grovsilt 1,50 1,35 1,25 
 Tabell 2. Säkerhetsfaktor sg för beräkning av ȝtill. 
 
Vid grundläggning på berg av god kvalitet samt på morän, grus, sand och grovsilt 
kan värden på till enligt tabell 3 nedan användas för kontroll av glidsäkerhet i 
snittet m llan damm och grund. 
  
 
Grundlägg-
ni g 
Normalt 
lastfall 
Exceptionellt 
lastfall 
Olycks-
lastfall 
Brottvärde för 
WDQįg 
Berg 0,75 0,90 0,95 1,00 
Morän, 
grus, sand 
0,50 0,55 0,60 0,75 
Grovsilt 0,40 0,45 0,50 0,60 
 Tabell 3. Tillåten friktionskoefficient ȝtill vid grundläggning på gott berg 
eller packad morän, grus, sand eller grovsilt. 
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 SVENSK ENERGI ± Swed ergy AB 
 
Glidkontroll utförs för anliggningsytan mellan berg och betong samt för eventuella 
svaghetsplan i grunden. Dessutom skall kontroll mot glidning ske för farliga snitt i 
själva dammkroppen, t ex vid gjutfogar eller sektionsändringar. 
 
*OLGYLOONRUHW XSSI\OOV RP DNWXHOO IUDPUlNQDG JOLGIDNWRU ȝ HM |YHUVWLJHU WLOOntna 
YlUGHQ ȝtill 9lUGHW ȝ XWWU\FNHU I|UKnOODQGHW PHOODQ UHVXOWHUDQGH NUDIWHU SDUDOOHOOW
respektive vinkelrätt glidpla et. 
 
9lUGHW ȝtill HUKnOOV JHQRP DWW IULNWLRQVYLQNHOQV EURWWYlUGH WDQįg divideras med en 
säkerhetsfaktor sg HQOLJW WDEHOO  QHGDQ 9lUGHW Sn WDQįg bestäms utifrån resultat 
från undersökningar. 
 
 ȝ 5H/ RV)  ȝtill WDQįg/ sg) 
där 
 RH = resultanten av krafterna parallellt glidplanet 
 RV = resultanten av krafterna vinkelrätt glidplanet 
 WDQįg = brottvärdet för friktionskoefficienten i glidytan 
 sg = säkerhetsfaktor enligt tabell nedan 
 
Grund-
läggning 
Normalt 
lastfall 
Exceptionellt 
lastfall 
Olyckslastfall 
Berg 1,35 1,10 1,05 
Morän, 
grus, sand 
1,50 1,35 1,25 
Grovsilt 1,50 1,35 1,25 
 Tabell 2. Säker etsfaktor sg för beräkning av ȝtill. 
 
Vid grundläggning på berg av god kvalit t samt på morän, grus, sand och grovsilt 
kan värden på till enligt ta ll 3 ne n användas för kontroll av glidsäkerhet i 
snittet mellan damm och grund. 
  
 
Grundlägg-
ning 
Normalt 
lastfall 
Exceptionellt 
lastfall 
Olycks-
lastfall 
Brottvärde för 
WDQįg 
Berg 0,75 0,90 0,95 1,00 
Morän, 
grus, sand 
0,50 0,55 0,60 0,75 
Grovsilt 0,40 0,45 0,50 0,60 
 Tabell 3. Tillåten friktionskoefficient ȝtill id grundläggning på gott berg 
eller packad morän, grus, sand eller grovsilt. 
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7 Litteraturstudie 
 
Dette litteraturstudie er gjennomført for å avdekke faktorene som påvirker skjærkapasiteten 
mellom betong og berg, og for å skaffe til eie informasjon og inspirasjon angående 
gjennomførelse av direkte skjærforsøk og hvordan belyse ruhetens påvirkning på 
skjærkapasiteten på en hensiktsmessig måte. Dette litteraturstudie er gjennomført med 
utgangspunkt i Olav Anders Jørstads litteraturstudie fra prosjektrapporten ”Skjærstyrke 
mellom pilarer og fundament for lette betongdammer” fra 2009. 
 
7.1 Evdokimov, P. D. og Sapegin, D. D. (1964) 
 
7.1.1 Generelt 
 
• Boknavn: ” Stability, Shear and Sliding Resistance, and deformation of rock 
foundations”. 
• Tema for boka er styrke, deformabilitet og glidningsmotstand for dammer 
• Boka beskriver og analyserer undersøkelser utført av VNIIG og ble laget for en 
damkonferanse holdt i Bratsk i 1964.  
• Undersøkelsene ble utført i forbindelse med vannkraftutbyggingen i Bratsk, 
Bukthtarma, Mamahan og Krasnoyarsk i Russland. 
 
7.1.2 Undersøkelsesmetoder 
 
Det ble konkludert med at for konstruksjoner fundamentert på berg, må det utføres 
undersøkelser på mekanismene og forholdene som reduserer kontaktflatens styrke mellom 
konstruksjonen og fundamentet. Det ble derfor gjort undersøkelser på: 
- Styrken av berget og av kontaktflaten mellom betong og berg under ulike 
spenningstilstander.  
- Den totale styrken av kontaktflaten. (Evdokimov og Sapegin, 1964) 
 
Flere undersøkelser og tester ble utført både i laboratorium og i felt (in-situ).  Testene ble 
utført i ulik skala og med forskjellige formål. Mest relevant for denne oppgaven er 
undersøkelsene som går på skjær- og glidemotstand av kontaktflaten mellom betong og berg. 
Bergets styrke, deformabilitet og skjærkapasitet ble og undersøkt.   
 
Hovedmålene med disse testene var å undersøke om: 
- glidemotstanden i fundamentet er større eller mindre enn kontaktflatens 
skjærkapasitet. 
- hva slags innvirkning spenningsmønstret i grenseflaten mellom betong og berg har på 
den totale skjær- og glidemotstanden av kontaktflaten. 
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- hvor vil et lokalt brudd i kontaktflaten først opptre. 
- hvordan materialet feiler når lasten øker. (Evdokimov og Sapegin, 1964) 
 
Videre vil tester som går på skjær- og glidemotstand av kontaktflaten mellom betong og berg 
bli diskutert.  
 
Ved kraftstasjonen i Bratsk ble insitu-testene utført. Det ble utført tester i gallerier med 
prøvestykker av størrelse 110x90x60, 110x95x80 og 73x73x60 [cm] og i utgravningsgroper 
med prøvestykker av størrelsen 100x100x100 (28stk) og 200x200x200 (8stk)  [cm]. 
Galleriene og utgravingsgropene ble sprengt ut i fjell (se Figur 6 og Figur 7) og overflaten 
manuelt rensket. Det kunne derfor utføres tester med varierende ruhet: fra liten ruhet til stor 
ruhet. Ruheten ble både manipulert og målt. (Evdokimov og Sapegin, 1964). 
 
Undersøkelser utført på kontaktflaten mellom ulike bergarter viser at materiale som er utsatt 
for strekkspenninger har lavest skjærkapasitet. Strekkspenninger vil opptre når lastene er 
påført med eksentrisitet. For å unngå utilsiktede strekkspenninger ble testene utført med 
eksentrisitet, konstant eksentrisitet og med liten eksentrisitet. (Evdokimov og Sapegin, 1964). 
 
Testene ble utført i følgende sekvens: 
1. En forhåndsbestemt vertikallast ble 
påført betongblokka og holdt konstant 
gjennom hele testen. 
2. En konstant horisontallast ble så påført 
stegvis inntil en kontinuerlig horisontal 
forskyvning av blokka kunne konstateres 
– skjærbrudd opptrer. 
3. Lastene ble så gradvis redusert til null og 
spenninger målt. 
4. Videre ble den samme vertikallasta 
påført og kontaktflatens glidemotstand 
(residual skjærstyrke) testet. 
5. Etter testene var utført ble bunnen av 
betongblokka og bergflata 
fotografert.  
 
 
Figur 7: Skisse av skjær- og  glidemotstandstester uført i galleri. Hentet fra Evdokimov og 
Sapegin (1964) 
Figur 6: In-situ-test utført i utgravningsgrop i 
Bratsk. Hentet fra Evdokimov og Sapegin 
(1964) 
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7.1.3 Resultater 
 
Evdokimov og Sapegin (1964) konkluderer med at insitu-testene utført i utgravingsgropene 
gir de mest omfattende og nøyaktige resultatene. Mye på grunn av at disse testene gjør det 
mulig å klassifisere test-blokkene etter ruhet med egenskapene til berget uforandret. Ruhet 
blir klassifisert etter følgende kriterier: 
1. Minimum ruhet: Ujevnheter og fordypninger som varierer fra 0-50 [mm]. 
2. Medium ruhet: Ujevnheter og fordypninger som varierer fra 0-100[mm]. 
3. Maksimum ruhet: Ujevnheter og fordypninger som varierer fra 0-150 [mm]. 
 
Resultatene av disse skjær- og glidetestene med betongblokker på kompakt og lett spaltet 
diabas vises  i Tabell 4 og Figur 8 nedenfor. 
 
Tabell 4: Kohesjons- og friksjonsvinkelverdier som definerer de rette linjene i Figur 8 ved 
formelene τ = c + σtanφ 
 Minimum ruhet Medium ruhet Maksimum ruhet 
Cskjær [MPa] 0.78 0.98 1.37 
Cgliding [MPa] 0.14 0.2 0.41 
ϕskjær [Grader] 49 60 62 
ϕgliding [Grader] 50 61.3 64 
 
 
Figur 8: Resultat av skjær- og glidningstester med betongblokker over kompakt, lett spaltet 
diabas. Sirkel = Skjærkapasitet, sirkel med kryss = glidningskapasitet (residual skjærkap.), fylt 
sirkel = skjærkapasitet ved helning oppover. 
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Av disse resultatene ser man tydelig at økt ruhet gir økt skjær- og glidekapasitet. Noe som 
også fremkommer av Tabell 4 hvor kohesjon og friksjonsvinkel tydelig er avhengig av 
ruheten. 
 
Evdokimov og Sapegin (1964) antyder at kohesjon og friksjonsvinkelen er avhengig av 
betongens kvalitet. Dette kan de imidlertid ikke bekrefte, da de mener at det er utført for få 
tester for å trekke en konklusjon. En konklusjon som derimot kan trekkes, er det faktum at en 
helning på kontaktflaten rettet oppover vil øke kapasiteten betraktelig (Evdokimov og 
Sapegin, 1964).  
 
Videre konkluderes det med at et brudd i kontaktflaten oppstrøms vil spre seg nærmest som 
en kjedereaksjon til nedstrøms side. Evdokimov og Sapegin (1964) peker imidlertid på at 
dette også må undersøkes nærmere.  
 
7.2 Barton, Nick (1997), NGI 
 
7.2.1 Generelt 
 
• Navn på rapport: ”Steindammers skjærmotstand”. 
• Rapporten er utarbeidet av Nick Barton i 1997 for NGI etter oppdrag fra EnFo 
(Energiforsyningens Fellesorganisasjon) 
• Hensikten med denne rapporten var å komme frem til friksjonskoeffisienter som kan 
benyttes ved stabilitetsberegninger av nye dammer og ved kontroll av eksisterende 
dammer. 
7.2.2 Undersøkelsesmetoder 
 
I forkant av selve felt- og laboratorieundersøkelsene ble det utført en litteraturstudie i håp om 
å finne relevant informasjon om skjærmotstand. Barton (1997) undersøkte flere artikler 
innenfor ulike fagområder og kunne dermed konkludere med at det utført svært få relevante 
forsøk på temaet. Det var likevel mulig å trekke enkelte konklusjoner fra litteraturstudie: 
- kontaktarealet er meget lite når to flater presses sammen og ruhet er ukorrelert.  
- overføringen av normalspenning er konsentrert i kontaktarealene.  
 
Barton (1997) benytter seg videre av NGIs modell for beregning av skjærfasthet. Denne 
modellen er et resultat av 130 direkte skjærforsøk på sprekker i norske bergarter utført av 
Barton selv og Choubey i 1977. I modellen er formelen for beregning av skjærfasthet er angitt 
som ( 10 ): 
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( 10 )  ! =   !!×!"#  [!"#×!"#!" !"#  !! +!!] 
 
Hvor: JRC = ruhetskoeffisienten, JCS = trykkfasthet av sprekkflaten, σn = gjennomsnittlig 
normalspenning, ϕr = residual friksjonsvinkel. 
 
Ved å anvende ”det svakeste ledd”-prinsippet mener Barton (1997) at denne likningen kan 
benyttes for overflater i kontakt av forskjellig art. Flaten med de laveste JCS- og ϕr-verdiene 
vil da være bestemmende for den helhetlige skjærmotstanden (Barton, 1997). 
 
Relevante prøver og målinger fra fire murdammer i Norge ble lagt til grunn for 
laboratorieforsøkene. En rekke indeksforsøk ble foretatt med fokus på direkte skjærforsøk og 
helningsforsøk for å kartlegge parameterne JRC, JCS og ϕr (Barton, 1997). Se Figur 9 for 
eksempel på helningsforsøk. Det er noe uklart om alle forsøkene beskrevet er utført i direkte 
forbindelse med denne rapporten. Det virker som de 130 direkte skjærforsøkene, som er basis 
for NGIs modell for beregning av skjærfasthet, utgjør grunnlaget for beregning av JRC, 
estimering av JCS og beregning av ϕr for denne rapportens 369 helningsforsøk. I disse 
helningsforsøkene skiller Barton (1997) mellom korrelert og ukorrelert ruhet. Hvor korrelert 
ruhet er tilfellet når sprekkeflaten er inntannet: det er fullstendig kontakt over hele 
grenseflaten (betong-berg), og hvor ukorrelert ruhet er tilfellet når sprekkeflaten er ikke-
inntannet: det er ikke fullstendig kontakt over hele grenseflaten (berg-berg), (Jørstad, 2009).  
 
 
 
Figur 9: Eksempel på helningsforsøk. Hentet fra Barton (1997). 
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7.2.3 Resultater 
 
Med basis i indeksforsøkene beregner Barton (1997) ruhetskoeffisienten (JRC) er ved hjelp av 
formel ( 11 ) : 
 
( 11 )  !"# =    ∝°!  !!!"#!"×!"#!!  
 
Hvor: α er definert som helningsvinkelen ved brudd 
 
Videre plottes JRC, for både korrelert og ukorrelert ruhet, mot målt ruhet. Barton (1997) 
presentere dette som 2D ruhetsprofiler. Deretter kan Barton definere ruhetskoeffisientene som 
en funksjon av målt ruhet. Barton (1997) setter også opp nedre og øvre grenseverdier for JRC 
og anbefaler en sikkerhetsfaktor på 1.4 ved bruk av øvre verdier og en faktor på 1.3 ved bruk 
av nedre verdier. 
 
 
7.3 Ruggeri, Giovanni (2004), ICOLD 
 
7.3.1 Generelt 
 
• Rapportnavn: ”Working group on sliding safety of existing gravity dams”. 
• Dette er en rapport utgitt i 2004 av ICOLD og er skrevet av en arbeidsgruppe 
bestående av medlemmer fra 9 forskjellige europeiske land.  
• Arbeidsgruppen ble koordinert av Giovanni Ruggeri og hadde som mål å undersøke 
problemene ved revurdering av eksisterende gravitasjonsdammer. 
• Rapporten tar for seg: 
- Sammenligning av regler, retningslinjer og normal praksis fra ulike land  
- Bruken av stedspesifikke undersøkelser  
- Litteraturstudie 
- Numerisk modellering 
• Videre i denne oppgaven presenteres utdrag fra rapportens litteraturstudie som 
fokuserer på betong-berg kontaktflatens skjærstyrke. 
 
7.3.2 Rocha, M. (1964) 
 
Generelt 
 
• Rapportnavn: ”Mechanical Behavior of Rock Foundations in Concrete Dams”, 8th 
ICOLD congress. 
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• Rapporten er et resultat av flere stor-skala in-situ skjærtester utført av Laboratorio de 
Engenharia Civil i Lisboa.  
• Styrkeegenskapene til kontaktflaten mellom betong og berg ble undersøk ved hjelp av 
70 stk betongblokker (70x70x35 cm) som ble støpt ved seks ulike damsteder.  
 
Resultater 
 
Figur 10: Resultater fra in-situ skjærtester på grenseflaten mellom betong-berg. Hentet fra 
Ruggeri, 2004. 
 
Det konkluderes med at de fleste skjærbruddene foregikk i berget, og at de målte 
styrkeparameterne underestimerer grenseflatens faktiske styrke.  
 
7.3.3 Link, H. (1969) 
 
Generelt 
 
• Rapportnavn: ”The sliding stability of dams”, Water power. 
• En omfattende tabulering av målte styrkeverdier av berg og av kontaktflaten mellom 
betong og berg, ble presentert av Link i 1969. 
 
Resultater 
 
• Variasjon av Φ:  Φ = 45° - 52° 
• Variasjon av c: c = 0.1 - 3.0 MPa 
 
Resultatene ved dårlig berg er ikke tatt med her. 
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7.3.4 Lo, K, Y, et al. (1990-1994) 
 
Generelt 
 
• I 1990-1994 ble flere rapporter publisert av Lo et al. Disse rapportene inneholder 
resultater fra ulike eksperimentelle tester som evaluerer betong-berg kontaktflatens 
styrkeparametere. 
• Rapportnavn: 
- "Evaluation of strength parameters of concrete-rock interface for dam safety 
assessment", Canadian Dam Safety Conference, Toronto, 1990 
- “The evaluation of stability of existing concrete dams on rock foundations and 
remedial measures”, 17th ICOLD Congress, 1991 
- "Recent experiences with safety assessment of concrete dams on rock 
foundation", Canadian Dam Safety Conference, Winnipeg, Manitoba, 1994 
• Testene ble utført som en del av Ontario Hydro Dam Safety Program med den hensikt 
å definere en metode for bestemme sikkerheten av betongdammer. 
• Det ble gjennomført skjærtester på prøvelegemer hvor heft mellom betong og berg 
var tilstede, og hvor heft ikke var tilstede 
- Med heft: 10 triaksiale trykktester, 13 triaksiale forlengelsestester og 45 
direkte strekktester. 
- Uten heft: 38 tester (residual skjærstyrke evaluert) 
 
Resultater 
 
• Typiske verdier: 
- Φ = 62° 
- c = 2.2 MPa 
• Residual styrke: 
- Φ = 32°-39° (gjennomsnittlig: 37°) 
 
Det konkluderes med at kontaktflaten mellom betong og berg nødvendigvis ikke er det mest 
kritiske glideflaten da den kan motstå strekkrefter og fordi skjærstyrken innehar kohesjon. 
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7.3.5 Stone & Webster Engineering Corporation, EPRI (1992) 
 
Generelt 
 
• Rapportnavn: ”Uplift Pressures, Shear Strength and Tensile Strengths for Stability 
Analysis of Concrete Gravity Dams”, EPRI TR-100345, Project 2917-05 
• En 3 års omfattende studie ble i 1992 ferdigstilt av EPRI (Electric Power Research 
Institute). Hensikten med studie var blant annet å etablerere variasjonen av 
skjærstyrkeparametere for kontaktflaten mellom dam og fundament. 
• Data fra over 150 gravitasjonsdammer ble studert, og det ble tatt 65 prøver (diameter 
5-15cm) fra 18 av disse dammene for å teste både maks- og residual skjærstyrke. 
• Testene ble først og fremst utført i laboratorium, men også to storskala in-situ tester 
ble gjennomført. 
• Dammene ble bygget i perioden 1912-1965 med høyder varierende fra 30 til 170m. 
• Åtte ulike bergarter ble benyttet i testene. 
 
Resultater 
 
Tabell 5: Resultater fra maks skjærstyrketest 
 Beste tilpassede linje  Lavere grenselinje 
Friksjonsvinkel, Φ 54°-68° 53°-68° 
Kohesjon for de fleste bergarter, c [MPa] 1.3-1.9 (gj.sn. 1.7) 0.3-1.1 (gj.sn. 0.6) 
Kohesjon for skiferbergarter, c [MPa] 0.1 0 
 
Resultatene i Tabell 5 ovenfor viser forskjellen i kohesjon mellom skifer og de andre testede 
bergartene. Den målte kohesjonen fra de andre testede bergartene var mer homogen, uten 
store forskjeller. 
 
Tabell 6: Resultater fra residual skjærstyrketest (styrke etter brudd) 
 Beste tilpassede linje  Lavere grenselinje 
Friksjonsvinkel, Φ 24°-39° 13°-32° 
Kohesjon, c [MPa] 0-0.2 (gj.sn. 0.1) 0 
 
Noe kohesjon ble også målt etter brudd. Dette er på grunn av at ujevnheter i glideflaten 
skjæres av under testing. Ideelt sett, ved null normalspenning, vil dammen følge ujevnhetene 
og ikke skjære dem. Dette vil resultere i høy friksjonsvinkel og null kohesjon. (EPRI, 1992, 
referert i Ruggeri, 2004) 
 
Det antydes at grenseflaten mellom betong og berg ofte har større kapasitet enn man tror. 
Dataene viste at både skjær- og strekkapasiteten var sammenlignbar med betong. (EPRI, 
1992, referert i Ruggeri, 2004). Se VEDLEGG  1 for flere skjærforsøksresultater.  
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7.3.6 ISMES (1999) 
 
Generelt 
 
• Rapportnavn: ”La verifica allo scorrimento di dighe a gravita: Riflessioni da evidenze 
sperimentali”, internal report RAT-STR-2016 
• Rapporten er et resultat av et eksperimentelt program utviklet av ISMES, på oppdrag 
fra ENEL, for å sjekke skjærkapasiteten til kontaktflaten mellom betong og berg. 
• Det ble gjennomført skjærtester i laboratorium ved hjelp av 16 store betongblokker 
støpt på to typer bergarter (kontaktflate 0.5m2).  
• Hensikten med testene var å undersøke om bindemiddel i sementen ville påvirke 
skjærstyrken.  
 
Resultater  
 
• Bergartstype hadde liten påvirkning på maks skjærstyrke, men utgjorde en større 
forskjell på den residuale styrken 
• Maks skjærstyrke økte da bindemiddel ble benyttet, mens de residuale forholdene 
forble uforandret. 
• Maks skjærstyrke opptrådde ved 0.02% forskyvning av kontaktlengden, men residuale 
forhold oppsto ved en relativ forskyvning på 2%. 
• Mye betong satt igjen på fundamentet etter gjennomført test. 
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7.4 Johansson, Fredrik (2009), KTH 
 
7.4.1 Generelt 
 
• Navn: ”Shear Strength of Unfilled and Rough Rock Joints in Sliding Stability Analyses 
of Concrete Dams”. 
• Doktoravhandling skrevet av Fredrik Johansson for Kungliga Tekniska Högskolan 
[KTH]. Ferdig i 2009. 
• Formål 
- Beskrive kunnskapen og nåværende tilstand av praksis angående glidestabilitet 
av gravitasjonsdammer. 
- Øke forståelsen av ufylte og grove sprekker i berg, og hvordan 
skjærkapasiteten for disse sprekkene er påvirket av skala. 
- Sammenligne og diskutere ulike metoder for å utrykke den beregnede 
sikkerheten for glidestabilitet av gravitasjonsdammer hvor vedvarende 
horisontale og sub-horisontale bergsprekker er tilstede. (Johansson, 2009) 
 
7.4.2 Undersøkelsesmetoder 
 
Det ble først gjennomført en litteraturstudie av glidestabilitet analyse. Her fokuserer 
Johannson (2009) på de grunnleggende prinsippene for stabilitetsanalyser og analytiske 
beregningsmetoder sammen med retningslinjer og forskrifter som brukes til å vurdere 
glidestabilitet i Sverige, samt andre land. Videre er det gjennomført litteraturstudie av 
metoder som er tilgjengelig for å estimere skjærstyrke for laboratorieprøver og berg-sprekker 
i full størrelse. Johansson (2009) tar blant annet for seg: 
- Pattons bilineære kriterium 
- Ladananyi og Archambaults semi-empiriske kurvede kriterium 
- Barton og Bandis empiriske kurvede kriterium 
- Papaliangas empiriske kriterium 
 
Disse kriteriene er alle basert på samme prinsipp hvor den totale friksjonsvinkelen er antatt å 
bestå av to deler (Johansson, 2009, referert i Energi Norge, 2012, s. 23): 
- Et konstant ledd som bare er avhengig av bergart 
- Et variabelt ledd som er av avhengig av ruhet, normalspenning og sannsynligvis skala. 
 
De overnevnte kriteriene er alle hovedsakelig basert på laboratorieforsøk, og det er derfor 
vanskelig å konkludere med hvilket kriterium som er riktig og under hvilke forhold de kan 
benyttes (Johansson, 2009). Johansson (2009) konkluderer derfor med at det foreligger et 
behov for å utvikle en konseptuell modell for å få en mer detaljert forståelse av mekanismene 
som styrer skjærstyrken for ulike skala. Johansson (2009) utvikler derfor formel ( 12 ): 
 
( 12 ) !! =   !′!  ×  !"#  (!! + !!) 
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hvor: !! = basis friksjonsvinkel, !!   = dilatasjonsvinkel, !′! = effektiv normalspenning 
 
For å verifisere formelen utføres det beregninger basert på resultater fra tidligere skjærforsøk, 
uten å gi noe bekreftende svar. Johansson (2009) konkluderer derfor med at det må 
gjennomføres flere tester i forskjellig skala for at metoden skal kunne benyttes i praksis.  
 
Da denne doktoravhandlingen er ganske så omfattende er det valgt å fokusere på utførelsen av 
de ulike skjærforsøkene og resultatene fra disse videre i denne oppgaven. 
 
7.4.2.1 Laboratorieforsøk ved Sveriges Tekniska Forskningsinstitut (SP) 
 
Johansson (2009) gjennomfører også flere laboratorieforsøk og in-situ tester på 
skjærkapasiteten i bergsprekker. Prøvelegemene er kjerneboret (diameter 42-62 mm) og er tatt 
fra området rundt Langbjørn Kraftstasjon i Jämtland fylke i Sverige. Det ble først utført tre 
direkte skjærforsøk ved Sveriges Tekniske Forskningsinstitutt (SP). I forkant av disse 
forsøkene ble sprekkeflata fuktet for å redusere friksjonsvinkelen. Deretter ble legemene 
plassert i skjærboksen og utsatt for en konstant normalkraft på 0.8 MPa som representerer 
spenningstilstanden under dammen ved Langbjørn Kraftstasjon. Testene ble utført med en 
skjærhastighet på 0.5 mm/min og med en skjærforskyvning på 5mm. Under testing ble 
normal- og skjærkraften samt normal- og skjærforskyvningen, målt. (Johansson, 2009) 
  
7.4.2.2 Laboratorieforsøk ved Luleås Tekniska Universitet (LTU) 
 
Ved Luleås Tekniska Universitet (LTU) ble det gjennomført flere tester for å undersøke 
mulige skalaeffekter og variasjonen av maks skjærstyrke, se Figur 11. Det ble benyttet 
skjærboks med kapasitet på 280x280 mm. Prøvelegemene ble kjerneboret i to ulike 
strørrelser. Syv legemer med diameter 125mm og syv legemer med diameter 240mm, se Figur 
12. Prøvene ble også her utsatt for en konstant normalkraft på 0.8 MPa. Testene ble utført 
med en skjærhastighet på 0.1 mm/min og med en maksimum skjærforskyvning på 5mm. 
(Johansson, 2009) 
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Figur 11: Bilde av maskinen benyttet for direkte skjærforsøk ved LTU. Hentet fra Johansson, 
2009. 
  
 
Figur 12: Prøvelegemene som ble testet ved LTU. Hentet fra Johansson, 2009. 
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7.4.2.3 In-situ skjærtest 
 
Det ble gjennomført én stor-skala in-situ-test i nærheten av dammen tilhørende Langbjörn 
Kraftstasjon. Dette ble gjort for å utelukke skalaeffekter og for å få testet bergsprekker i 
naturlig tilstand. En testblokk på 700x700mm ble sagd ut i fjell etter at en passende 
bergsprekk hadde blitt lokalisert og verifisert. Blokken ble utsatt for både normal- og 
skjærkraft ved hjelp av hydrauliske stempler som vist på Figur 13 nedenfor. Problemer med 
utstyret medførte en reduksjon i normalkraften fra 0.8 Mpa til 0.42 MPa. Testen ble utført 
med en skjærhastighet på 0.2 mm/min. For å redusere friksjonen mellom det vertikale 
stemplet og blokken ble det brukt fem rader med rullelager av stål med diameter 4 mm. Totalt 
åtte LVTD´s (Linear Variable Differential Transformers) ble benyttet for å måle blokkens 
forskyvninger under testing. (Johansson, 2009) 
 
Etter skjærforsøket var gjennomført ble blokken snudd på hodet og det ble utført 
laserskanning av overflaten. Skanningen ble uført to ganger, før og etter at 
gjenfyllingsmaterialet ble fjernet.  Dette ble gjort for å undersøke overflateruheten og 
tykkelsen til gjenfyllingsmaterialet. (Johansson, 2009) 
 
 
 
 
Figur 13: In-situ skjærtest ved Langbjörn Kraftstasjon. Hentet fra Johansson, 2009. 
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7.4.3 Resultater  
 
Se VEDLEGG  2 for resultater. 
 
Ut ifra resultatene antyder Johansson (2009) blant annet at: 
- Maks friksjonsvinkel kan uttrykkes som summen av basis friksjonsvinkel og 
dilatasjonsvinkelen 
- Den basiske friksjonsvinkelen ser ut til å være uavhengig av skala 
- En mulig skalaeffekt på dilatasjonsvinkelen er tilstede fordi skjærtestene på de små 
prøvene gav mye høyere verdi på denne vinkelen. 
  
 
Figur 14: Målt maks friksjonsvinkel fra alle skjærtestene med ulik skala. Hentet fra Johansson, 
2009.
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7.5 Gu, Seidel og Haberfield (2003) 
 
7.5.1 Generelt 
 
• Navn på artikkel: ”Direct Shear Test of Sandstone-Concrete Joints”, International 
Journal of Geomechanics, 2003. 
• Artikkelen tar for seg skjærproblematikken ved betongpeler fundamentert i sandstein. 
• Det ble gjennomført direkte skjærforsøk i laboratorium med fokus på grenseflatens 
skjærstyrke mellom betong og sandstein, uten kohesjon.  
• Det beskrives hvordan prøvene ble klargjort, hvordan testene ble utført og resultatene 
presenteres. 
 
7.5.2 Undersøkelsesmetoder 
 
For å kunne modellere betongpelen i laboratorium må man ta hensyn til dens in-situ oppførsel 
på best mulig måte. Når betongen blir støpt ned i berget, påføres grenseflaten en 
normalspenning momentant. Når så last blir påført vil pelen og berget utsettes for elastiske 
deformasjoner inntil skjærdeformasjoner oppstår representert av en aksial forskyvning. Denne 
forskyvningen fører til at berget må utvide seg på grunn av grenseflatens ruhet. Dette 
medfører et tillegg i normalspenningen fordi utvidelsen blir fastholdt av berget rundt. Se Figur 
15. (Gu, Seidel og Haberfield, 2003). 
 
 
 
Figur 15: Skisser viser hvordan pelens forskyvning medfører et tillegg i normalspenningen. 
Hentet fra Gu, Seidel og Haberfield, 2003. 
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where !"n , Em , and $m!increase in normal stress, the rock
mass modulus, and the Poisson’s ratio of the rock, respectively.
As the increase in the radius due to dilation (!r) is much smaller
than the initial radius of the pile r , the normal stiffness K , is
effectively constant. The behavior of piles socketed in rock can
therefore be modeled as being governed by a constant normal
stiffness #CNS% condition. It should be noted that the CNS con-
dition is important to the work strengthening behavior of piles
socketed in rock, and the constant normal stress or load #CNL%
condition is a special case of CNS condition where K is zero.
The interface of piles socketed in rock can be modeled in
laboratory tests by resolving the axisymmetric pile situation into
the two dimensional situation, and then testing under CNS direct
shear. As shown in Fig. 2, the interface between the concrete
#pile% and the rock can be simulated by two half specimens with
the required interface roughness. The applied normal force is re-
lated to the sample dilation through the feedback control system
that simulates the constant normal stiffness condition. The par-
ticular value of normal stiffness used can be varied to reflect the
influence of different pile diameters, rock mass moduli and Pois-
sons’ ratios.
The CNS direct shear apparatus is approximately 4 m in length
and 4 m in height #Fig. 3%. It utilizes 250 kN servocontrolled
Instron hydraulic actuators to apply shear and normal loads. Feed-
back control allows load or displacement control of both shear
and normal loading. In this series of tests, load control was used
in the normal direction so that a constant normal stiffness condi-
tion could be maintained. Control is provided by a personal com-
puter with a 16 bit digital input/output card, which also automati-
cally logs displacement and load in both shear and normal
directions. Analog inputs are monitored from the load cell in the
shear direction, two shear displacement LVDTs, the load cell in
the normal direction and three normal displacement LVDTs. All
test measurements are displayed in real-time.
Area correction of normal and shear loads to account for the
reducing contact area is automatically applied in the control soft-
ware. The monotonic shear displacement rate adopted for this test
series is 0.5 mm/min. It has been confirmed by testing that this
Fig. 1. Constant normal stiffness condition
Fig. 2. Laboratory modeling of socket interface
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For å ta hensyn til dette tillegget i normalspenning, beregnes en normalstivhet ved formel  ( 
13): 
 
 ( 13 ) ∆!! =    ∆!! × !!(!!!!)   ≈   ! 
 
Hvor: ∆!!, !!, !! er henholdsvis: økningen i normalspenning, bergets elastisitetsmodulus og 
bergets Poisson’s ratio. ∆! representer økningen i radius, altså utvidelsen. 
Økningen i radiusen,  ∆!, vil være mye mindre enn pelens opprinnelige radius,  !, og dermed 
blir normalstivheten konstant. Derfor kan pelens oppførsel i berget modelleres som styrt av en 
konstant normal stivhet (CNS). (Gu, Seidel og Haberfield, 2003). 
 
Som testmetode benyttes direkte skjærforsøk. Grenseflaten mellom betongpelen og berget blir 
modellert som vist i Figur 16. Prøvene som ble benyttet under testingen hadde dimensjonene 
L = 512mm, B = 80mm og H= 130mm. Skjærhastigheten ble satt til 0.5 mm/min. Skjær- og 
normalforskyvninger ble målt ved hjelp av flere LVDT’er. (Gu, Seidel og Haberfield, 2003). 
 
For å kunne kontrollere ruhetens innvirkning på skjærstyrken, ble den manipulert. Det skilles 
mellom  konstant triangulære ujevnheter og fraktale profiler. Se Figur 16 og Figur 17.  Under 
støpning ble det benyttet plastfolie i mellom betongen og berget for å unngå heft. 
 
 
Figur 16: Til venstre: modellering av problemet i lab. Til høyre: Illustrasjon av de ulike 
ruhetsprofilene. Hentet fra Gu, Seidel og Haberfield, 2003. 
  
 
Figur 17: Ferdig prøvelegeme klar til testing. Hentet fra Gu, Seidel og Haberfield, 2003. 
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where !"n , Em , and $m!increase in normal stress, the rock
mass modulus, and the Poisson’s ratio of the rock, respectively.
As the increase in the radius due to dilation (!r) is much smaller
than the initial radius of the pile r , the normal stiffness K , is
effectively constant. The behavior of piles socketed in rock can
therefore be modeled as being gov ned by a constant normal
stiffness #CNS% condition. It should be noted that the CNS con-
dition is important to the work strengthening behavior of piles
socketed in rock, and the constant normal stress or load #CNL%
condition is a special case of CNS condition where K is zero.
The interface of piles socketed in rock can be modeled in
laboratory tests by resolving the axisymmetric pile situation into
the two dimensional situation, and then testing under CNS direct
shear. As shown in Fig. 2, the interface between the concrete
#pile% and the rock can be simulated by two half specimens with
the required interface roughness. The applied normal force is re-
lated to the sample dilation through the feedback control system
that simulates the constant normal stiffness condition. The par-
ticular value of normal stiffness used can be varied to reflect the
influence of different pile diameters, rock mass moduli and Pois-
sons’ ratios.
The CNS direct she r apparatus is approximately 4 m in length
and 4 m in height #Fig. 3%. It utilizes 250 kN servocontrolled
Instron hydraulic actuators to apply shear and normal loads. Feed-
back control allows load or displace nt control of both shear
and normal loading. In this series of tests, load control was used
in the normal direction so that a constant normal stiffness condi-
tion could be maintained. Control is provided by a personal com-
puter with a 16 bit digital input/output card, which also automati-
cally logs displacement and load in both shear and normal
directions. Analog inputs are monitored from the load cell in the
shear direction, two shear displacement LVDTs, the load cell in
the normal direction and three normal displacement LVDTs. All
test measurements are displayed n real-time.
Area correction of normal and shear loads to account for the
reducing contact area is automatically applied in the control soft-
ware. The monotonic shear displacement rate adopted for this test
series is 0.5 mm/min. It has been confirmed by testing that this
Fig. 1. Constant normal stiffness condition
Fig. 2. Laboratory modeling of socket interface
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Laboratory tests were desig ed to simulate actual socket inter-
faces. Concrete is cast onto the roughness profile of the sandstone
section to create the matching concrete-sandstone interface. How-
ever, concrete contains large aggregate !up to 40 mm" which can
be difficult to fit into laboratory scale test specimens. To over-
come problems associated with large aggregate, microconcrete
!using smaller size aggregate—up to 6 mm" was cast onto the
roughness profile of the sandstone sectio to create the matching
concrete-sandstone interface. A microconcrete mix comprising
68% !by weight" well-graded sand, 23% ordinary Portland ce-
ment, 9% water, and CaCl2 as an accelerator was adopted.
It was expected that the concrete would be significantly stron-
ger than the sandstone and therefore failure would occur through
the sandstone rather than concrete asperities. Uniaxial compres-
sion tests were conducted on the 7 days and 28 days for verifica-
tion purposes, Seven day values of strength and Young’s modulus
were 40!0.3 MPa a d 29.9!0.08 GPa, respectively. T e 28 day
strength was 49.2!0.1 MPa. All the concrete samples used in the
direct shear tests had an age of at least 7 days.
Samples were made of two halves to simulate the interface
between a pile !concrete" and sandstone !surrounding rock". The
sandstone half was profiled to the required geometry using water-
jet cutting. Fig. 5 shows a test sample with a regular asperity
profile after water-jet cutting. The matching concrete half was
then cast onto the prepared sandstone surface. A thin film of food-
wrap was placed over the sandstone surface prior to casting the
concrete to prevent bonding !see Fig. 6". This procedure was nec-
essary to prevent bonding between the sandstone and concrete
sections so that the fundamental shear behavior of sandstone-
concrete joints could be established. The effects of bonding on
interface strength are currently under investigation. The com-
pleted sample that is ready for testing is shown in Fig. 7.
Interface Roughness and Stress Boundary
Conditions
The roughness of the concrete-rock interface !socket wall" plays a
key role in governing the side resistance of socketed piles. There-
Fig. 5. Water-jet cut samples with regular profiles
Fig. 6. Casting of concrete joint halves !food wrap on contact for
unbonded interfaces"
Fig. 7. Completed sample before testing
Fig. 8. Illustration of roughness profiles !not scaled"
Table 2. Summary of Engineering Properties of Sandstone
Parameters Test methods Range of values Average value
qu Uniaxial 8.7–23.1 !MPa" 16.9 !MPa"
E Uniaxial 2.18–6.45 !GPa" 4.50 !GPa"
# Triaxial 0.09–0.10 0.10
$ (intact) Triaxial 48.5–50.0 !deg" 50.0 !deg"
direct shear 51.0 !deg"
c (intact) Triaxial 1.8–2.2 !MPa" 2.2 !MPa"
direct shear 2.35 !MPa"
Source: Gu !2001".
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Laboratory tests were designed to simulate actual socket inter-
faces. Concrete is cast onto the roughness profile of the sandstone
section to create the matching concrete-sandstone interface. How-
ever, concrete contains large aggregate !up to 40 mm" which can
be difficult to fit into laboratory scale test specimens. To over-
come problems associated with large aggregate, microconcrete
!using smaller size aggregate—up to 6 mm" was cast onto the
roughness profile of the sandstone section to create the matching
concrete-sandstone interface. A microconcrete mix comprising
68% !by weight" well-graded sand, 23% ordinary Portland ce-
ment, 9% water, and CaCl2 as an accelerator was adopted.
It was expected that the concrete would be significantly stron-
ger than the sandstone and therefore failure would occur through
the sandstone rather than concrete asperities. Uniaxial compres-
sion tests were conducted on the 7 days and 28 days for verifica-
tion purposes, Seven day values of strength and Young’s modulus
were 40!0.3 MPa and 29.9!0.08 GPa, respectively. The 28 day
strength was 49.2!0.1 MPa. All the concrete samples used in the
direct shear tests had an age of at least 7 days.
Samples were made of two halves to simulate the interface
between a pile !concrete" and sandstone !surrounding rock". The
sandstone half was profiled to the required geometry using water-
jet cutting. Fig. 5 shows a test sample with a regular asperity
profile after water-jet cutting. The matching concrete half was
then cast onto the prepared sandstone surface. A thin film of food-
wrap was placed over the sandstone surface prior to casting the
concrete to prevent bonding !see Fig. 6". This procedure was nec-
essary to prevent bonding between the sandstone and concrete
sections so that the fundamental shear behavior of sandstone-
concrete joints could be established. The effects of bonding on
interface strength are currently under investigation. The com-
pleted sample that is ready for testing is shown in Fig. 7.
Interface Roughness and Stress Boundary
Conditions
The roughness of the concrete-rock interface !socket wall" plays a
key role in governing the side resistance of socketed piles. There-
Fig. 5. Water-jet cut samples with regular profiles
Fig. 6. Casting of concrete joint halves !food wrap on contact for
unbonded interfaces"
Fig. 7. Completed sample before testing
Fig. 8. Illustration of roughness profiles !not scaled"
Table 2. Summary of Engineering Properties of Sandstone
Parameters Test methods Range of values Average value
qu Uniaxial 8.7–23.1 !MPa" 16.9 !MPa"
E Uniaxial 2.18–6.45 !GPa" 4.50 !GPa"
# Triaxial 0.09–0.10 0.10
$ (intact) Triaxial 48.5–50.0 !deg" 50.0 !deg"
direct shear 51.0 !deg"
c (intact) Triaxial 1.8–2.2 !MPa" 2.2 !MPa"
direct shear 2.35 !MPa"
Source: Gu !2001".
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7.5.3 Resultater 
 
Det ble gjennomført totalt 112 tester, og med bakgrunn i disse testene konkluderes det med: 
 
• Maksimal skjærkapasitet øker ved økning av ujevnhetenes vinkel. Dette viste seg å 
være gjeldende for både de triangulære ujevnhetene og de fraktale profilene. 
 
• Skjærbruddet blir sprøere ved økning av ujevnhetenes vinkel. 
 
• Økning i normal stivhet øker den maksimale skjærkapasiteten og bruddets sprøhet. 
Det samme vil være gjeldende for en økning i normalspenning. 
 
• De fraktale profilene vil representere et seigere brudd og lavere maksimal skjærstyrke. 
Grunnen til dette er at grenseflaten til disse profilene innehar ujevnheter med flere 
ulike vinkler. Bruddet vil dermed være progressivt og ikke simultant som ved de 
regulære ujevnhetene.  
 
• Slitasje på sandsteinen vil føre til en økning i ujevnhetenes kontaktlengde. Dermed 
blir både normalspenningen og skjærkapasiteten redusert.  
(Gu, Seidel og Haberfield, 2003) 
 
Hovedkonklusjonen er dermed at en økning i grenseflatens ruhet øker skjærkapasiteten 
mellom betong og sandstein. 
 
 
 
Figur 18: Venstre: Skjærkapasitet regulære ujevnheter. Høyre: Skjærkapasitet fraktale 
ujevnheter. Hentet fra Gu, Seidel og Haberfield, 2003. 
 
 
 
 
 
 
ig. 11. Shear r sponses for 5°, 10°, and 20° regular asperity pro-
files under !no!400 kPa, K!800 kPa/mm
Fig. 12. Shear responses for 10° regular profiles with different as-
perity chord length under !no!400 kPa, K!800 kPa/mm
Fig. 13. Shear responses for 5°, 20°, 30°, and 45° regular asperity
profiles under !no!400 kPa, K!0 kPa/mm
Fig. 14. Shear responses for 20° asperi y profiles under !no
!400 kPa, K!800, 1,600 and 3,200 kPa/mm
Fig. 15. Shear responses for 20° asperity profiles under !no!200,
400, and 800 kPa/mm
Fig. 16. Shear responses for different mean angle of fractal profiles
under !no!400 kPa, K!800, 1,600, and 3,200 kPa/mm
30 / INTERNATIONAL JOURNAL OF GEOMECHANICS © ASCE / SEPTEMBER 2003
Downloaded 21 Feb 2012 to 78.91.47.42. Redistribution subject to ASCE license or copyright. Visit http://www.ascelibrary.org
Fig. 11. Shear responses for 5°, 10°, and 20° regular asperity pro-
files under !no!400 kPa, K!800 kPa/mm
Fig. 12. Shear responses for 10° regular profiles with different as-
perity chord length under !no!400 kPa, K!800 kPa/mm
Fig. 13. Shear responses for 5°, 20°, 30°, and 45° regular asperity
profiles nder !no!400 kPa, K!0 kP /mm
Fig. 14. Shear responses for 20° asperity profiles under !no
!400 kPa, K!800, 1,600 and 3,200 kPa/mm
Fig. 15. Shear responses for 20° asperity profiles under !no!200,
400, and 800 kPa/mm
Fig. 16. Shear responses for different mean angle of fractal profiles
under !no!400 kPa, K!800, 1,600, and 3,200 kPa/mm
30 / INTERNATIONAL JOURNAL OF GEOMECHANICS © ASCE / SEPTEMBER 2003
Downloaded 21 Feb 2012 to 78.91.47.42. Redistribution subject to ASCE license or copyright. Visit http://www.ascelibrary.org
 32 
7.6 Lin, Cao og Zhou (2010) 
 
7.6.1 Generelt 
 
• Artikkelnavn: ”Numerical simulation for direct shear test of joint in rock mass”, I. J 
Image, Graphics and Signal Processing, 2010. 
• Artikkelen tar for seg numerisk simulering av direkte skjærforsøk på bergsprekker.  
• Det numeriske simuleringssystemet FLAC3D benyttes for å simulerer forsøkene. 
• Artikkelen presenterer metode og resultater, samt en diskusjon av resultatene. 
 
7.6.2 Undersøkelsesmetoder 
 
Det gjennomføres direkte skjærforsøk på berg-berg prøvelegemer for å benytte resultatene for 
å kontrollerer den numeriske modellen. Gjennomførelse av direkte skjærforsøk er beskrevet 
tidligere i dette litteraturstudie så det vil bli fokusert på den numeriske modellen videre. 
 
Bergsprekken modelleres i FLAC3D ved hjelp av såkalte grenseflateelementer. Dette er 
triangulære elementer som defineres av tre noder og kan opprettes hvor som helst i rommet. 
For å generere overflatenett blir to av disse triangulære elementene satt sammen til et firkantet 
element osv. Grenseflate-noder blir automatisk generert ved hvert av elementenes endepunkt. 
Se Figur 19. Når et annet overflatenett kommer i kontakt med et grenseflateelement blir 
kontakten registrert i disse nodene, og kontakten karakteriseres av normalstivhet, skjærstivhet 
og glidningsegenskaper. Den totale grenseflaten blir dermed delt opp i noder som har hvert 
sitt areal, og som til sammen dekker hele kontaktarealet. (Lin, Cao og Zhou, 2010). 
 
For hvert tidssteg blir den absolutte normalforskyvningen og den relative skjærhastigheten 
beregnet for hver node og dens målflate. Disse verdiene benyttes videre av modellen for å 
beregne en normal kraft og en skjærkraft ved hjelp av formel ( 14 ) og ( 15 ) nedenfor.  
 
 
( 14 )   !!!!∆! =   !!×!!×!+ !!×! 
 
( 15 )     !!"(!!∆!) =   !!"(!) + !!×∆!!"(!!∆!! )×!+ !!"×! 
 
Hvor: !!!!∆!  er normalkraften ved tid (! + ∆!); !!"(!!∆!) er skjærkraftvektoren ved tid (! + ∆!); !! er absolutt normalforskyvning av noden på målflaten; ∆!!"  er den inkrementelle relative 
skjærforskyvningsvektoren; !! er tillegget i normalspenning pga. initialisering av spenninger i 
grenseflaten, !! er normalstivheten; !! er skjærstivheten; !!" er tillegget i skjærspenningen 
pga. initialisering av spenninger i grenseflaten; ! er arealet noden representerer. 
 33 
 
 
 
Figur 19: Venstre: Eksempel på elementinndelingen av nett i modellen. Høyre: Nodenes 
egenskaper i grenseflaten. Hentet fra Lin, Cao og Zhou, 2010. 
  
Figur 20 viser hvordan prøvelegemene er modellert i FLAC3D. Øvre og nedre del av blokken 
har samme størrelse: 250mm x 230mm x 120mm. Grenseflaten mellom blokkene innehar 
egenskaper som friksjon, kohesjon, dilatasjon, normal- og skjærstivhet, strekk- og 
skjærstyrke. For å beskrive bruddet benyttes det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet. 
Normalspenningene i modellen er satt til de samme verdiene benyttet i de direkte 
skjærforsøkene: 3.5, 5.0, 6.5, 8.0 og 9.0 [MPa]. (Lin, Cao og Zhou, 2010).  
 
Bergets og grenseflatens egenskaper er vist i Tabell 7 nedenfor: 
 
Tabell 7: Oversikt over parametere benyttet i modellen. 
 Elastisitet
smodul 
[GPa] 
Egenvekt 
 
[kN/m3] 
Poisson 
verdi 
[-] 
Strekk-
styrke 
[MPa] 
Kohesjon 
 
[MPa] 
Friksjons-
vinkel 
[°] 
Dilatasjons
-vinkel 
[°] 
Berget 2.0 23.0 0.20 0.4 0.3 37 10 
Grenseflaten - - - - 0.1 28 6 
 
 
Figur 20: Hvordan forsøket modelleres i den numeriske modellen. Hentet fra Lin, Cao og Zhou, 
2010. 
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theoretical analysis, but the laboratory tests need some 
cost, and the theoretical analysis has its limitation due to 
some assumption are needed in applying. So we want to 
find some more methods to study the topic, fortunately, in 
recent years, rapid advances in computer technology and 
sustained development have pushed the numerical 
analysis methods like the fast lagrangian analysis of 
continua three dimensions (FLAC3D) to the forefront of 
geotechnical practice [15-18]. In the present paper, the 
direct tests of joint are done to study the strength and 
deformation of joint, which will give some guidance for 
the real practice and the analytical studies. 
II. NUMERICAL SIMULATION FOR JOINT  
Joint is modeled with the interfaces element [19] in 
FLAC3D, which is represented as collections of 
triangular elements (interface elements), each of which is 
defined by three nodes (interface nodes). Interface 
elements can be created at any location in space. 
Generally, interface elements are attached to a zone 
surface face; two triangular interface elements are defined 
for every quadrilateral zone face. Interface nodes are then 
created automatically at every interface element vertex. 
When another grid surface comes into contact with an 
interface element, the contact is detected at the interface 
node, and is characterized by normal and shear stiffness, 
and sliding properties. Each interface element distributes 
its area to its nodes in a weighted fashion. The entire 
interface is thus divided into active interface nodes 
representing the total area of the interface. Figure 2 
illustrates the relation between interface elements and 
interface nodes, and the representative area associated 
with an individual node. 
 
 
Figure 2.  Distribu ion of representative areas to interface odes 
 
During each time step, the absolute normal penetration 
and the relative shear velocity are calculated for each 
interface node and its co tacting tar t face. Both of 
these values are then used by the interface constitutive 
model to calculate a normal force and a shear-force 
v ctor. The constitutive model is defined by a linear 
Mohr-Coulomb shear-strength criterion that limits the 
shear force acting at an interface node, stiffness, bond 
strengths, and a dilation angle that causes an increase in 
effective normal force on the target face after the shear-
strength limit is reached. 
The normal and shear forces that describe the elastic 
interface response are determined at calculation time (t +
Δt) using the following relations, shown in Figure 3. 
( )t t
n n n nF k u A A!
+" = +                   (1) 
  ( ) ( ) ( /2)t t t t tsi si s si siF F k u A A!
+" +"= + " +        (2) 
where ( )t tnF
+"  is the normal force at time (t+!t); 
( )t t
siF
+"  is the shear force vector at time (t+!t);  nu  is 
the absolute normal penetration of the interface node into 
the target face; siu"  is the incremental relative shear 
displacement vector; n!  is the additional normal stress 
added due to interface stress initialization; nk  is the 
normal stiffness; sk  is the shear stiffness; si!  is the 
additional shear stress vector due to interface stress 
initialization; A is the representative area associated with 
the interface node. 
 
 
Figure 3.  The mechanical characteristic of node in interface 
III. MODELING 
 
 
Figure 4.  Direct shear test model 
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7.6.3 Resultater 
 
Lin, Cao og Zhou  (2010) trekker frem følgende: 
 
• Artikkelen konkluderer med at skjærspenningene i grenseflaten øker gradvis fra 
venstre til høyre, hvilket er lastretningen.  
 
• Både resultatene fra den numeriske simuleringen og de direkte skjærforsøkene utført i 
laboratorium, indikerer at en økning i normalspenning gir en økt maksimal 
skjærkapasitet. Det trekkes imidlertid frem at en økning i normalspenning ikke vil 
påvirke fordelingen av skjærspenningen i grenseflaten.  
 
• Deformasjonen i grenseflaten er elastisk i startfasen. Flatens skjærstivhet får man ved 
å dele skjærspenningen på skjærforskyvningen. Denne stivheten reduserer ettersom 
lasten øker.  
 
• Når forskyvningen er liten, øker skjærspenningen lineært med skjærforskyvningen. 
Mens ved økning i skjærspenningen som overgår friksjonen, blir forholdet mellom 
skjærspenning og skjærforskyvning ikke-lineært. 
  
For å kontrollere den numeriske modellen med resultatene fra forsøkene i laboratoriet, 
tilpasses resultatene det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet. Figur 21 nedenfor viser at modellen 
har god overenstemmelse med resultatene fra laboratoriet. Den numeriske modellen gir 
imidlertid noe høyere verdier. I artikkelen antydes det at dette berget innehar sprekker og 
andre faktorer som reduserer bergets styrke.  
 
 
Figur 21: Figurene viser den numeriske modellens overenstemmelse med lab-resultatene. Hentet 
fra Lin, Cao og Zhou, 2010. 
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indicating that, if there is no shear displacement, the 
normal displacement is minus due to the normal stress on 
the sample. And if the shear loading is placed, the top 
block of sample is moved to make the normal 
displacement become larger and larger. So it can be 
concluded that, the parameter a  is larger with larger 
normal stress unless joint is compressed to failure.  
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Figure 11.    The relationship between the normal displacement and 
shear displacement 
C. Strength characteristic of joint 
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Figure 12.  The relationship between the shear stress and shear 
displacement with different the normal stress under the numerical 
modeling  
During the direct shear test with the combination of the 
normal stress and shear stress, the joint will occur 
slipping failure if the shear stress on the joint is larger 
than shear resistance capacity of joint. When joint 
slipping occurs, the relationship between shear stress and 
shear displacement is the linear for the initial phase. But 
when the slipping rock sample keeps moving, the 
relationship between the shear stress and shear 
displacement becomes nonlinear to lead to the shear 
stress reaching its peak value. And because of the dilation 
effect, when the shear failure of the joint occurs, the 
dilation will happen in the rock samples. If the normal 
stress is large, the dilation will be controlled, and high 
magnitude of the dilation stress will be produced to lead 
to the reduction of the effective normal stress and the 
shear strength of the joint. So, if the normal stress is small, 
eve  under some certain value, the shear failure wil  not 
happen in the joint. 
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Figure 13.  The relationship between the shear stress and shear 
displacement with different the normal stress under the laboratory test 
From Figure 12 and Figure 13, both the results from 
the numerical modeling and laboratory tests indicates that, 
with increase of the ormal stress, the peak value of the 
shear strength will increase, which is caused by that, joint 
is compressed densely under the normal stress, and cause 
larger shear stress to make the shear failure of the rock 
mass. The relationship b tw en th  shear strength s!  and 
normal stress "  shows the linear characteristic with the 
increase of the normal stress (2MPa~5.5MPa, in Figure 
14), which is in the accordance the Mohr-Coulomb 
criterion. According to the Mohr-Coulomb failure 
criterion, the relationship of s!  and "  can be fitted as,  
tans nc! " #= + $                          (5) 
where, c  and #  are the cohesion and friction angle of 
joint.  
TABLE I.   
FITTING RESULTS  FOR THE LABORATORY TEST AND NUMERICAL 
CALCULATION 
Fitting parameters Coefficient 
Case c /MPa # /° R 
Laboratory  
test 0.01113 28.69 0.98344 
Numerical  
calculation 0.06267 30.12 0.99998 
 
By fitting for th  data from the numerical calculation 
and laboratory test, the results are shown in Table I, 
showing that the results from the numerical modeling are 
a little larger than that from the laboratory test, but the 
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differences are small, indicating the results from the 
numerical modeling is correct.  
 
3 4 5 6 7 8 9
1.5
2.0
2.5
3.0
3.5
4.0
4.5
5.0
5.5
fitting for the 
laboratory test data
fitting for the numerical 
modeling data
Sh
ea
r 
st
re
ng
th
/M
Pa
Normal  st r essσ /MPa
 numerical modeling data
 laboratory test data
 
Figure 14.   The relationship between the normal stress and shear 
strength 
D. Effect of shear loading velocity to the shear strength 
of joint 
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Figure 15.  Effect of the loading velocity to the shear strength of 
structure plane 
 
In order to study the effect of shear loading velocity to 
the shear strength of joint, the shear loading velocity is 
changed in the range of [1,11]×10-3 mm/step, then the 
corresponding shear strengths of joint are recorded, as 
shown in Figure 15. With increase of shear loading 
velocity, the shear strength s!  of joint will increase 
gradually. But with the increase of normal stress, the 
slope of the curves become smaller, indicating that, the 
increase of normal stress will decrease the effect of shear 
loading velocity to the shear strength of joint. Besides, by 
fitting the data of shear loading velocity and shear 
strength of joint with the equation,  
s m n v! = + "                                 (6) 
where, m  and n  are the fitting parameters.  
The fitting results are shown in Table II, indicating that, 
with increase of normal stress, the fitting coefficient 
become smaller, the relationship between shear loading 
velocity and shear strength of joint change from linear 
form to nonlinear form.  
 
TABLE II.   
FITTING FOR THE EFFECT OF LOADING VELOCITY TO THE SHEAR 
STRENGTH OF STRUCTURE PLANE 
Fitting parameters Coefficient Normal 
stress 
n# /MPa 
Fitting equation 
m n R 
3.5 2.41938 0.07387 0.99462 
5.0 3.14166 0.08292 0.98505 
6.5 3.99104 0.08013 0.96796 
8.0 4.87711 0.06767 0.93175 
9.0 
s m n v! = + "  
5.77210 0.05355 0.90885 
 
V. CONCLUSIONS 
(1) The direct shear test of the joint in the rock mass is 
well simulated by the numerical method, while the joint 
is simulated by the interface element.  
(2) The relationship between the shear stress and 
normal stress shows the linear characteristic with the 
increase of the normal stress, which is in the accordance 
with the Mohr-Coulomb criterion. The shear stress 
increases gradually until the maximum value from the left 
to the right, which is the loading direction.  
(3) The stress distribution of the joint, deformation 
characteristic of the joint, and strength characteristic of 
joint are analyzed to give some guidance for the real 
situation and the analytical studies. The result from the 
numerical modeling method is close to that from the 
laboratory test, which confirms the validity of the 
numerical method. 
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7.7 Park og Song (2009) 
 
7.7.1 Generelt 
 
• Navn på artikkel: ”Numerical simulation of a direct shear test on a rock joint using a 
bonded-particle model” laget av Park og Song, og publisert i International Journal of 
Rock Mechanics & Mining Science i 2009. 
• Rapporten tar for seg numerisk simulering av bergsprekker hvor det er utført flere 
direkte skjærtester ved benyttelse av simuleringsverktøyet PFC (Particle Flow Code). 
• Det ble kjørt totalt 25 simuleringer hvor bruddmekanismene ble observert, samt 
spenninger og forskyvninger i normal- og skjærretning. 
 
7.7.2 Undersøkelsesmetoder 
 
7.7.2.1 PF3CD 
PFC3D er et tredimensjonalt diskontinuitetsprogram som benyttes for å beskrive den 
mekaniske oppførselen til en samling av sirkulære partikler basert på DEM-teori (diskret 
elementmetode). Disse partiklene beveger seg uavhengig av hverandre og påvirker hverandre 
bare ved kontaktpunktene. Beregningsmetodikken som benyttes i PFC baserer seg på enkle 
lover og få parametere, og kan dermed simulere ruhetens innvirkning og ujevnhetenes brudd 
på en direkte og realistisk måte. Partiklenes bevegelse er bestemt av Newtons andre lov, mens 
kreftene ved hvert kontaktpunkt bestemmes ved en funksjon av relative forskyvninger og 
spesifiserte stivheter. (Park og Song, 2009) 
7.7.2.2 Modellens oppbygning 
Modellen benyttet under simuleringene er vist i Figur 22. Dette er et rektangulært element 
med størrelse 100x20x36 mm3, bestående av sirkulære partikler og dekket av totalt 10 
veggelementer. Totalt 25 slike modeller ble generert for å bevise hvordan effekten av 
bergsprekkens geometriske egenskaper og variasjonen av parametere tilhørende partiklene 
som utgjør selve bresprekken, har innvirkning på skjær under simuleringene. De 25 
modellene ble derfor delt opp i fire sett for derfor å kunne studere effekten av variasjon av 
partikkelstørrelse, friksjonskoeffisient, ruhet og heft (CBSR = contact bond strength ratio). 
(Park og Song, 2009). Se VEDLEGG  3 og Figur 65 for en oversikt over modellens 
parametere. 
 
For å kunne gjenskape en moderat sterk bergtype ble partiklenes heft og kontaktpunkter 
juster, og modellens parametere bestemt. Dette resulterte i verdiene 155 MPa, 56 Gpa og 0.23 
for henholdsvis bergets trykkstyrke, Youngs modul og Poissons tall. (Park og Song, 2009). 
 
Selve bergsprekken ble modellert i midten av modellen, se Figur 23. Ved hjelp av Bartons og 
Choubeys standardiserte kurver for ruhetskoeffisienten, JRC, ble sprekkens overflate bestemt. 
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Kontaktpunktene mellom partiklene som utgjør øvre og nedre av sprekken ble tildelt null heft. 
Dette ble gjort for å kunne separere modellen. (Park og Song, 2009). 
 
 
 
 
Figur 22:Den genererte modellen. a) intakt prøve og b) prøve med sprekk. Hentet fra Park og 
Song, 2009. 
 
Figur 23: Den modellerte bergsprekken. Hentet fra Park og Song, 2009. 
 
7.7.2.3 Gjennomføring av direkte skjærforsøkssimuleringer 
De fem veggelementene som dekker den nedre delen av modellen er gjort uforskyvelige, 
mens de fem veggelementene i øvre del er gitt en fart horisontal og vertikalt. Horisontal fart 
ble satt til 0.3 m/s for å holde modellen i kvasi-statisk likevekt. Beregningene i en PFC 
simulering er basert på tidsstegs algoritmer hvor fart og akselerasjon holdes konstant under 
hvert tidssteg. Det er benyttet et infinitesimalt tidssteg på 4.152x10-10 s, som gir en 
horisontalforskyvning på 1.246x10-8 m/tidssteg. Skjærspenningene er beregnet ved å dividere 
gjennomsnittlig kraft som virker på venstre øvre- og høyre nedre vegg, på sprekkens areal. 
Normalspenningene finnes ved å dividere gjennomsnittlig kraft som virker på topp øvre- og 
bunn nedre vegg, på sprekkens areal, under hvert tidssteg. Normalspenninger på 5, 10 og 15 
Mpa ble påført modellen under simuleringene. (Park og Song, 2009). 
 
 
validate the feasibility of using PFC3D to represent these complex
behaviors of a rock joint prior to investigating the relation
between the micro- and macro-properties of the joint. In this
section, a synthetic joint was generated in a rock-like sample and
the direct shear tests at different normal stresses were carried out.
A total of 60,038 particles with a mean radius of 0.56mmwere
generated and packed into a 100!20!36mm3 box-shaped
region consisting of ten wall-elements, as shown in Fig. 1a. Five
walls wrapped the upper half and the others wrapped the lower
half. ‘Floating’ particles with less than three contacts were
eliminated and an initial isotropic stress of 0.1MPa was installed
in the sample. The specimen-genesis procedure used in this study
has been provided in detail in Ref. [12]. The contact bond was
installed and the micro-parameters of the particles and the
contacts were adjusted to reproduce a moderately strong intact
rock. The general process to determine the micro-parameters to
reproduce rock includes the compressive and tensile strength
tests, but it is difficult to match the both strengths because the
ratio of the tensile strength to compressive strength obtained in a
bonded-particle model is approximately 0.25, which is
disproportionately high compared with most rocks where the
ratio is typically reported as 0.05 to 0.1 [13]. To overcome this
deficiency, Cho et al. [13] have suggested the clumped-particle
logic to create a group of glued particles that behave as a single
rigid body in a clump. However, it is inappropriate to apply the
clumped-particle logic to particles along a joint plane. Since the
grouped particles in a clump are unbreakable, the asperity failure
due to undulating surface cannot be simulated under shear
loading. Moreover, in view of fact that the shear behavior of rock
joint has been usually described in reference to the compressive
strength of the intact rock or joint wall rather than the tensile
strength [2,3,6,24], the tensile strength of the interior of the block
was of relatively minor importance in this study. For these
reasons, we determined the micro-properties of the intact sample
using only the uniaxial compressive test. The calculated uniaxial
compressive strength, Young’s modulus and Poisson’s ratio of the
model were 155.02MPa, 55.45GPa and 0.23, respectively. Table 1
lists the micro-parameters of the intact sample model.
A joint was created in the center of the intact sample that was
in equilibrium state, as shown in Fig. 1b. The standard curve of JRC
18–20 suggested by Barton and Choubey [3] was digitized at
0.5mm intervals and us d to produce a joint surface. The particles
in the intact sample were grouped into two parts by comparing
the coordinates of the points on the standard curve with those of
the particle centers. The particles along the border of two parts
were designated ‘joint surface particles’, and a zero bond strength
were then assigned to all contacts between the upper and lower
joint surface particles (joint-contacts) in order to separate the
intact sample. Fig. 2 shows the distribution of contact bonds
around the joint in the sample. A single line connecting two
particles shows that the particles are bonded at their contact
point. The friction coefficient of the joint surface particles was set
to zero in the simulations for simplicity, and its effect on the shear
behavior will be discussed in Section 3.2.
All the boundary conditions for direct shear test were applied
only to the wall-elements. The five lower walls wrapping the
lower block were fixed in space and the five upper walls wrapping
the upper block were given horizontal (x) and vertical (z)
velocities. The horizontal velocity was set to 0.3m/s, which was
low enough to ensure that the sample remained in quasi-static
equilibrium throughout the test. In PFC simulation, the calculation
is based on a time-stepping algorithm in which it is assumed that
the velocities and accelerations are constant within each timestep
(Dt). The timestep used in this study was infinitesimal value of
4.152!10"8 s, which indicates that upper walls moved horizon-
tally at a rate of 1.246!10"8m/timestep. The shear stress was
calculated by dividing the average force on the upper left and the
lower right walls by the joint area (see Fig. 1). The vertical velocity
was controlled by the servo algorithm described in [22]. In this
procedure, the normal stress was calculated by dividing the
average force on the top and bottom walls by the joint area, and
was updated every each timestep. Micro-cracks due to bond
breakage and contact force distribution, as well as the shearing
path, were monitored during the shear test.
ARTICLE IN PRESS
Fig. 1. Generation of test specimen with 60,038 particles: (a) intact sample and (b) jointed sample.
Fig. 2. Contact-bond network along a joint plane; a single line connecting two
particles denotes that the particles are bonded at their contact point.
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behaviors of a rock joint prior to investigating the relation
between the micro- and macro-properties of the joint. In this
section, a synthetic joint was generated in a rock-like sample and
the direct shear tests at different normal stresses were carried out.
A total of 60,038 particles with a mean radius of 0.56mmwere
generated and packed into a 100!20!36mm3 box-shaped
region consisting of ten wall-elements, as shown in Fig. 1a. Five
walls wrapped the upper half and the others wrapped the lower
half. ‘Floating’ particles with less than three contacts were
eliminated and an initial isotropic stress of 0.1MPa was installed
in the sample. The specimen-genesis procedure used in this study
has been provided in detail in Ref. [12]. The contact bond was
installed and the micro-parameters of the particles and the
contacts were adjusted to reproduce a moderately strong intact
rock. The general process to determine the micro-parameters to
reproduce rock includes the compressive and tensile strength
tests, but it is difficult to match the both strengths because the
ratio of the tensile strength to compressive strength obtained in a
bonded-particle model is approximately 0.25, which is
disproportionately high compared with most rocks where the
ratio is typically reported as 0.05 to 0.1 [13]. To overcome this
deficiency, Cho et al. [13] have suggested the clumped-particle
logic to create a group of glued particles that behave as a single
rigid body in a clump. However, it is inappropriate to apply the
clumped-particle logic to particles along a joint plane. Since the
grouped particles in a clump are unbreakable, the asperity failure
due to undulating surface cannot be simulated under shear
loading. Moreover, in view of fact that the shear behavior of rock
joint has been usually described in reference to the compressive
strength of the intact rock or joint wall rather than the tensile
strength [2,3,6,24], the tensile strength of the interior of the block
was of relatively minor importance in this study. For these
reasons, we determined the micro-properties of the intact sample
using only the uniaxial compressive test. The calculated uniaxial
compressive strength, Young’s modulus and Poisson’s ratio of the
model were 155.02MPa, 55.45GPa and 0.23, respectively. Table 1
lists the micro-parameters of the intact sample model.
A joint was created in the center of the intact sample that was
in equilibrium state, as shown in Fig. 1b. The standard curve of JRC
18–20 suggested by Barton and Choubey [3] was digitized at
0.5mm intervals and used to produce a joint surface. The particles
in the intact sample were grouped into two parts by comparing
the coordinates of the points on the standard curve with those of
the particle centers. The particles along the border of two parts
were designated ‘joint surface particles’, and a zero bond strength
were then assigned to all contacts between the upper and lower
joint surface particles (joint-contacts) in order to separate the
intac sample. Fig. 2 shows the distribution of contact bonds
around the joint in the sample. A single line connecting two
particles shows that the particles are bonded at their contact
point. The friction coefficient of the joint surface particles was set
to zero in the simulations for simplicity, and its effect on the shear
behavior will be discussed in Section 3.2.
All the boundary conditions for direct shear test were applied
only to the wall-elements. The five lower walls wrapping the
lower block were fixed in space and the five upper walls wrapping
the upper block were given horizontal (x) and vertical (z)
velocities. The horizontal velocity was set to 0.3m/s, which was
low enough to ensure that the sample remained in quasi-static
equilibrium throughout the test. In PFC simulation, the calculation
is based on a time-stepping algorithm in which it is assumed that
the velocities and accelerations are constant within each timestep
(Dt). The timestep used in this study was infinitesimal value of
4.152!10"8 s, which indicates that upper walls moved horizon-
tally at a rate of 1.246!10"8m/timestep. The shear stress was
calculated by dividing the average force on the upper left and the
lower right walls by the joint area (see Fig. 1). The vertical velocity
was controlled by the servo algorithm described in [22]. In this
procedure, the normal stress was calculated by dividing the
average force on the top and bottom walls by the joint area, and
was updated every each timestep. Micro-cracks due to bond
breakage and contact force distribution, as well as th shearing
path, were monitored during the shear test.
ARTICLE IN PRESS
Fig. 1. Generation of test specimen with 60,038 particles: (a) intact sample and (b) jointed sample.
Fig. 2. Contact-bond network along a joint plane; a single line connecting two
particles denotes that the particles are bonded at their contact point.
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7.7.3 Resultater 
 
• Artikkelen konkluderer med at denne type numerisk simulering av skjærbruddets 
oppførsel i bergsprekker, stemmer overens med hva som er observert ved testing i 
laboratorium. 
 
• Maksimal skjærstyrke ble bestemt av friksjonskoeffisienten, ruheten og CBSR 
(contact bond strength ratio). Hvor friksjonskoeffisienten og ruheten varierte ikke-
lineært med skjærstyrken, mens CBSR varierte lineært. 
 
• Maksimal friksjonsvinkel og kohesjonen varierte med maksimal skjærstyrke. 
 
• Den residuale skjærstyrken og friksjonsvinkelen ble påvirket av partikkel størrelsen, 
friksjonskoeffisienten og CBSR, men ikke ruheten. 
 
• Den residuale friksjonsvinkelen for sprekker med høy ruhet var lavere enn for 
sprekker med lav ruhet. Noe som artikkelen trekker frem kan forsterke det faktum at 
residual friksjonsvinkel for plane sprekker er lik basis friksjonsvinkel. 
 
• Maksimal dilatasjonsvinkel varierte med friksjonskoeffisienten, ruheten og CBSR, 
men ikke partikkelstørrelsen. Dilatasjonsvinkelen økte lineært med økende ruhet.  
 
• Ved sammenligning av plane og rue bergsprekker så viste det seg at ruheten har en 
større effekt på kohesjonen enn på friksjonsvinkelen. 
(Park og Song, 2009). 
 
Artikkelen trekker tydelig frem at maksimal skjærstyrke, maksimal friksjonsvinkel, maksimal 
dilatasjonsvinkel og kohesjon, øker ved økende ruhet i bergsprekken. Se VEDLEGG  3 Figur 
66 og Figur 67. 
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7.8 Oppsummering og diskusjon av litteraturstudie 
 
7.8.1 Ruhetens innvirkning på skjærstyrken 
 
Skjærkapasiteten mellom betong og berg beregnes ofte med det lineære Mohr-Coulomb-
kriteriet beskrevet nedenfor ( 16 ).  Mye på grunn av at dette er et empirisk kriterium med få 
parametere. Resultatene fra forsøkene som er studert i denne oppgave, tilpasses som oftest 
dette kriteriet. 
 
( 16 ) ! = !+ !! ∙ !"#$ 
 
Hvor: ! = Kohesjon, !! = normalspenning, ! = friksjonsvinkel 
Ifølge Energi Norge (2012) settes friksjonsvinkelen ofte satt konstant, noe som fører til at 
skjærkapasiteten da blir en lineær funksjon av normalspenningen. Dette viser imidlertid å ikke 
være tilfellet. Energi Norge (2012) påpeker at friksjonsvinkelen ikke er konstant, men en 
funksjon blant annet normalspenning og ruheten. Dette gir et kurvet skjærkapasitetskriterium. 
Se Figur 24 nedenfor.  
 
 
 
Figur 24: Mohr-Coulomb-kriteriet. Hentet fra Energi Norge (2012). 
 
Johansson (2009) påpeker at under skjæring av to legemer så vil alle ujevnheter som er 
mindre enn den største ujevnheten bli knust under høye normalspenninger på grunn av at 
kontaktarealet til disse ujevnhetene er for små til å bære lasten. Derfor antydes det at 
skjærdeformasjon mellom to legemer fører til en konsentrasjon av kontaktarealene til den 
bratteste sonen i skjærretning. Dette er en klar indikator på at jo større ruhet en overfalte 
innehar, desto større mulighet har den for å motstå skjærbrudd. Johansson (2009) antyder 
videre at hvordan en ujevnhet går til brudd vil styre ruhetens innvirkning på den maksimale 
friksjonsvinkelen. Johansson (2009) påpeker at brudd av en ujevnhet kan foregå på tre ulike 
måter: glidnings-, skjærings- eller strekkbrudd. Under skjæring hvor overflaten innehar 
ujevnheter med små vinkler, vil det kunne forekomme glidning over ujevnhetene. For 
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ujevnheter med høyere vinkel, vil skjæring eller strekkbrudd kunne forekomme. Dette 
forklare det faktum at friksjonsvinkelen ikke er konstant, men en funksjon av blant annet 
normalspenning og ruhet. Dette er også en indikator på at ujevnhetenes vinkel har innvirkning 
på skjærkapasiteten, noe som også kan bekreftes av blant annet Gu, Seidel og Haberfield 
(2003). 
 
Mer av den litteraturen som er gjennomgått beviser det faktum at ruheten har stor innvirkning 
på skjærkapasiteten til grenseflaten mellom betong og berg. En økning i ruhet vil gi økt 
maksimal og residual skjærkapasitet. Maksimal skjærkapasitet er maksimal skjærmotstand før 
brudd, mens residual skjærkapasitet er maksimal skjærmotstand etter brudd (Energi Norge, 
2012). Dette vil si at grenseflatens skjærkapasitet vi være avhengig av om det tidligere har 
oppstått skjærbrudd eller ikke.  
 
Energi Norge (2012) påpeker at friksjonsvinkelen ofte blir delt opp i en dilatasjonsvinkel og 
en residual friksjonsvinkel for å skille mellom maksimal og residual skjærkapasitet. Energi 
Norge (2012) påpeker at den residuale friksjonsvinkelen er avhengig av friksjonen ved en 
glatt og plan kontaktflate, og at ved et residualt tilfellet så vil ruheten være avrevet og dermed 
vil friksjonskoeffisienten kun være avhengig av den residuale friksjonsvinkelen. Energi Norge 
(2012) påpeker at residual friksjonsvinkel ikke er det samme som basis friksjonsvinkel, og 
definerer dermed den basiske  friksjonsvinkelen som: ”en parameter som benyttes til å angi 
friksjonskoeffisienten kontaktflater som er visuelt ”glatte”, men makroskopisk rue” (s. 27).  
 
Dilatasjonsvinkelen er, i følge Energi Norge 2012, blant annet avhengig av normalspenningen 
og ruheten, noe som kan forståes av Johanssons (2009) forklaring av dilatasjonsvinkelen. 
Johansson (2009, s. 66) forklarer dilatasjonsvinkelen på følgende måte: når en 
skjæringsprosess i en bergsprekk er satt i gang, vil ujevnhetene deformeres elastisk under 
konstant normalspenning. Samtidig vil lasten som tas opp i kontaktpunktene, øke betraktelig 
og nå materialets flytegrense. Når dette forekommer så vil den minste ujevnheten i 
skjærretningen bli knust fordi dens areal er for lite til å bære den totale lasten. Denne 
prosessen vil fortsette inntil et kritisk antall ujevnheter nåes, som vil være når potensielt 
kontaktareal er lik det faktiske kontaktarealet. Den målte vinkelen til ujevnhetene ved denne 
tilstanden, vil være lik dilatasjonsvinkelen til sprekkoverflaten. For et tilfellet med triangulære 
ujevnheter så betyr Johanssons forklaring at ved glidning over ujevnhetene, så vil 
ujevnhetenes vinkel være lik dilatasjonsvinkelen. Men hvis ujevnhetene skjæres av, så vil 
dilatasjonsvinkelen følge ujevnhetenes bruddplan. 
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Figur 25: Skjærkapasiteten som en funksjon av forskyvning horisontalt. Hentet fra Energi 
Norge (2012). 
Figur 25 gir et godt bilde på hvordan bidraget fra kohesjon i grenseflaten innvirker på 
skjærstyrken. Tilstedeværelsen av kohesive bånd øker skjærkapasiteten betraktelig. Det 
kommer klart frem av undersøkelser blant annet gjennomført av Evidokimov og Sapegin 
(1964). Undersøkelser gjennomført av EPRI (1992, referert i Ruggeri, 2004) viste at noe 
kohesjon også var til stede etter brudd. Det antydes at avrivningen av ruheten er grunnen til 
dette. 
 
Fra litteraturen gjennomgått er det grunn til å tro at normalspenningen påvirker 
skjærkapasiteten. Studier gjennomført Lin, Cao og Zhou (2010) og Gu, Seidel og Haberfield 
(2003) påpeker at en økning i normalspenning fører til en økning i skjærkapasitet. Dette 
antydes også av Energi Norge  (2012) som antyder at den totale skjærkapasiteten er avhengig 
av lokal ruhet og normalspenning. Energi Norge (2012) antyder videre at opptaket av 
skjærspenninger vil kunne bli påvirket av ruhetens og normalspenningenes variasjon:  
”områder med lite ruhet og/eller lave normalspenninger vil sannsynligvis kunne ta opp 
mindre skjærspenninger enn gjennomsnittlig skjærspenningskapasitet, noe som resulterer i 
lokale deformasjoner og omlagring av spenningene til områder med høyere kapasitet”(s. 31). 
Resultatene fra numeriske og direkte skjærforsøk på berg-berg grenseflate gjennomført av 
Lin, Cao og Zhou (2010), viste imidlertid at en økning i normalspenning ikke påvirket 
fordelingen av skjærspenning i grenseflaten. 
 
Glidnings- eller skjærbrudd i en betongdam vil kunne forekomme i tre ulike plan: innad i 
selve dammen, i grenseflaten mellom betongen og fundamentet, eller i selve fundamentet. 
Skjærkapasiteten til det svakeste planet vil derfor avgjørende for hvor bruddet vil oppstå. 
Resultater fra flere studier (Ruggeri, 2004) viser at grenseflaten mellom betong og berg 
nødvendigvis ikke er det svakeste planet, men at dette planet derimot har styrkeegenskaper lik 
betongens. Det påpekes at skjærbruddene ofte foregår i fundamentet. Dette bygges oppunder 
av Johansson (2009) som mener at største usikkerhet rundt skjærkapasitet ligger i bergets 
egenskaper.  
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Når et skjærbrudd imidlertid oppstår i grenseflaten mellom betong og berg, vil det 
sannsynligvis spre seg som en kjedereaksjon i lastretningen. Dette antydes av blant annet 
Evidokomov og Sapegin (1964) og Johansson (2009). Mye tyder på at ruheten har 
innvirkning på bruddforløpet, noe som kan bekreftes av Gu, Seidel og Haberfield (2003) som 
gjennomfører flere direkte skjærforsøk på betong-berg grenseflater (se kapittel 7.5). Ved 
direkte skjærforsøk på grenseflater med fraktale profiler så foregikk bruddet progressivt og 
mer duktilt enn ved tilfellet for grenseflater med triangulære ujevnheter. Dette er fordi de 
fraktale profilene har en overflate bestående av ujevnheter med flere ulike vinkler. Profilene 
med triangulære ujevnheter har derimot lik vinkel for alle ujevnhetene, noe som fører til at 
bruddet går simultant. Lin, Cao og Zhou (2010) og Johansson (2009) påpeker at 
deformasjonen i grenseflaten er elastisk i startfasen.  
 
På bakgrunn av dette er det sannsynlig at disse faktorene påvirker skjærkapasiteten: 
• Ruhet og ujevnheter, og da spesielt størrelse og vinkelen på disse 
• Materialenes styrkeegenskaper (skjær-, strekk-, trykkstyrke) 
• Normalspenning og skjærspenning 
• Kohesjon 
• Om det tidligere har oppstått skjærbrudd eller ikke 
 
Skjærbidrag fra fjellbolter er ikke diskutert i denne oppgaven selv om dette bidraget ville 
kunne ha betydelig effekt på skjærkapasiteten. Det kan imidlertid være vært å nevne at Energi 
Norge (2012) påpeker at selv om det ikke er tillatt i Norge og ta med det direkte skjærbidraget 
fra fjellbolter eller dybler mellom betongen og fundament ved glidestabilitetsberegning, har 
det vært normalpraksis å ta med det indirekte skjærbidraget fra kraftparet som oppstår ved en 
tenkt strekkraft i fjellboltene. Ved å anta at ruheten medfører en vertikalbevegelse i 
tverrsnittet ved skjærbrudd vil man få et bidrag til friksjonen ved at denne vertikalbevegelsen 
medfører en strekkraft i bolten og en korresponderende trykkraft i nedstrøms ende av 
tverrsnittet (Energi Norge, 2012). 
 
7.8.2 Testemetoder og anbefalinger 
 
Under litteraturstudie er det studert ulike direkte skjærforsøk mellom to kontaktflater, berg-
berg og betong-berg. Et slikt forsøk kan enten gjøres i liten skala i laboratorium eller i stor 
skala under in-situ forhold. Johannson (2009) gjennomførte slike forsøk på berg-berg 
grenseflater i både laboratorium og in-situ. Direkte skjærforsøk under in-situ forhold ble også 
gjennomført av Evidokimov og Sapegin (1964). Ved å gjennomføre forsøk under in-situ 
forhold vil man få et mer virkelighetsnært og realistisk bilde av prosessen, men det er veldig 
kostbart og tidkrevende, og faller derfor utenfor denne oppgavens rekkevidde. Direkte 
skjærforsøk i laboratorium vil da være aktuelt. 
 
Direkte skjærforsøk i laboratorium kan også gjennomføres i ulik skala. Kapasiteten til 
utstyret, tid, økonomi, tilgjengelighet og erfaring er faktorer som spiller inn på valg av skala 
og andre praktiske forhold. For denne oppgaven vil tilgjengelighet, tidsperspektivet, økonomi 
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og det faktum at forsøkene skal numerisk modelleres i ettertid, være avgjørende faktorene for 
valg av laboratorium, antall tester og variasjon av parametere. På grunn av at oppgaven blant 
annet går ut på å belyse ruhetens innvirkning på skjærkapasiteten er det viktig at ruheten er 
målbar og mulig å uføre i praksis. Ruheten må kunne graderes på en måte som gjør det enkelt 
å forstå hvordan variasjonen av den vil kunne påvirke skjærkapasiteten.  
 
Derfor anbefales det, på bakgrunn av litteraturstudie, å gjennomføre de direkte 
skjærforsøkene i laboratorium hvor ruheten manipuleres selv. Triangulære ujevnheter med lik 
vinkel på alle ujevnhetene over hele flaten vil enkelt kunne gjennomføres i praksis og gi en 
god oversikt over hvordan variasjonen av ruheten påvirker skjærkapasiteten. Det anbefales 
derfor å gjennomføre forsøkene med tre eller flere ulike vinkler, blant annet en helt plan 
overflate. Ulike verdier på normalspenningen bør også velges slik at dens innvirkning også bli 
dokumentert. Her vil det være spennende å se hvordan ulike verdier av normalspenninger 
påvirker grenseflatens bruddmekanismer. Bergartstype skal i henhold til oppgaveteksten ikke 
varieres. 
 
7.8.3 Numeriske simuleringsteknikker for skjærbrudd 
     
To ulike simuleringsverktøy er studert under litteraturstudie: FLAC3D og PFC3D.  
 
FLAC3D (Fast Lagrangian Analysis of Continua in 3 Dimensions) benytter grenseflate 
elementer som er triangulære elementer som defineres av tre noder og kan opprettes hvor som 
helst i rommet. For å generere overflatenett blir to av disse triangulære elementene satt 
sammen til et firkantet element osv. To ”blokker” kan dermed modelleres over hverandre og 
grenseflaten mellom dem innehar egenskaper som friksjon, kohesjon, dilatasjon, normal- og 
skjærstivhet, strekk- og skjærstyrke. Dermed kan et direkte skjærforsøk på to legemer 
simuleres. For å beskrive bruddet benyttes det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet. (Lin, Cao og 
Zhou, 2009) 
 
PFC3D (Particle Flow Code in 3 Dimensions) er et simuleringsverktøy for å beskrive den 
mekaniske oppførselen til en samling av sirkulære partikler basert på DEM-teori (diskret 
elementmetode). Disse partiklene beveger seg uavhengig av hverandre og påvirker hverandre 
bare ved kontaktpunktene. Beregningsmetodikken som benyttes i PFC baserer seg på enkle 
lover og få parametere, og kan dermed simulere ruhetens innvirkning og ujevnhetenes brudd 
på en direkte og realistisk måte. Partiklenes bevegelse er bestemt av Newtons andre lov, mens 
kreftene ved hvert kontaktpunkt bestemmes ved en funksjon av relative forskyvninger og 
spesifiserte stivheter. (Park og Song, 2009) 
 
Begge simuleringsverktøyene kontrollerer modellens overenstemmelse med resultater fra 
direkte skjærforsøk i laboratorium. Resultatene tilpasses det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet 
og viser gode overenstemmelser.  
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Simuleringsverktøyene er ikke studert nok i dybden for å kunne gi en endelig konklusjon om 
hvilken av de som gir best resultater, men på grunn av PFC3D benytter seg av en samling av 
små sirkulære partikler for å beskrive en ikke-lineær oppførsel, kan det tenkes at ruhetens 
innvirkning og dens oppførsel blir mer detaljert og nøyaktig simulert ved bruk av PFC3D. Når 
det kommer til valget av simuleringsverktøy for å numerisk modellere skjærforsøkene vil det 
være opp til Norut å avgjøre dette. Det er de som skal utføre modelleringen, og deres 
erfaringer og arbeidsmetoder vil derfor ligge til grunn for valget av simuleringsverktøy.   
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8 Direkte skjærforsøk ved LTU 
 
Det ble bestemt å gjennomføre de direkte skjærforsøkene ved Luleå Tekniska Universitet 
(LTU) i Luleå, Sverige. Hovedgrunnen til dette er at LTU har et direkte skjærforsøksapparat 
hvor de har utført lignende forsøk med blant annet berg på berg kontaktflate i forbindelse med 
Fredrik Johanssons doktoravhandling. I tillegg er Gabriel Sas forsker ved LTU. Sas er ansatt i 
Norut, som er engasjert i denne oppgaven, og skal utføre numeriske simuleringer av 
forsøkene. Å gjennomføre forsøkene ved brukt av et direkte skjærforsøksapparat i 
laboratorium ved LTU, er hensiktsmessig i forhold til erfaring, økonomi, tilgjengelighet og 
tid.  
 
8.1 Beskrivelse av apparatet 
 
Maskinen består av en kraftig stålramme på 2.5m x 2.5m. Prøvene festes i en skjærboks 
lokalisert i nedre del av denne rammen. Skjæring utføres ved hjelp av to hydrauliske armer 
som er festet til øvre del av skjærboksen slik at det vil være denne delen som skyves. 
Normalkraften påføres ved hjelp av et hydraulisk stempel. Kraften føres gjennom dette 
stempelet, ned på to sammenpressede stålplater som videre fører kraften ned på skjærboksen. 
Vegetabilsk olje presses mellom disse stålplatene ved hjelp av hydrauliske pumper. Dette 
skaper en friksjonsløs overflate. Maskinen har kapasitet på 500 kN for både normal- og 
skjærkraft. Se Figur 26 nedenfor. 
 
 
Figur 26: Den direkte skjærforsøksmaskinen ved LTU. 
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To kraftige stålprofiler er festet på hver side av åpningen for å stive av selve rammen. 
Systemet for skjæring er festet til stålrammen ved hjelp av fjærer. Fjærsystemet gjør det mulig 
for de bevegelige delene å rotere ca ±10 grader i forhold til skjærretningen.  
 
Nedre og øvre del av skjærboksen har lengde 285mm, bredde 270mm og høyde 130mm. For å 
feste en prøve i skjærboksen støpes den i en form lik skjærboksens dimensjon. Dermed er det 
skjærboksens kapasitet som styrer maksimal størrelse på prøvene som skal testes. Se Figur 27 
og Figur 28.  
 
 
 
Figur 27: Skisse av skjærboksen.  
 
Figur 28: Skisse av stålformene. 
 
8.2 Prøvene 
 
12 steinblokker ble bestilt fra Granitti Natursten som holder til i Piteå, Sverige. Granitti 
Natursten er et svensk steinhuggerifirma som kan håndtere blokker med dimensjon opp til 
2.5m. Grunnen til at dette firma ble valgt som steinleverandør er at det er lokalisert i nærheten 
av Luleå, noe som er mer praktisk enn å utføre arbeidet i Norge for så å frakte blokkene til 
Sverige. Granitti Natursten har i sitt steinbrudd blant annet tilgang på bergarter som gneis og 
granitt. I samråd med Gabriel Sas ble granitt valgt til forsøkene. Grunnen til dette er at 
Gabriel Sas er gjennom Norut involvert i et prosjekt angående dam Ipto i Narvik hvor granitt 
utgjør berggrunnen, og han ville gjerne ha muligheten til relatere resultatene fra 
skjærforsøkene til sine prosjekt.  
  
På bakgrunn av litteraturstudiet og oppgavens retningslinjer, ble det valgt å manipulere og 
gjenskape ruheten manuelt. For å kunne belyse ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten er det 
later) the mould is closed, and then turned around (upside down) so that the other side of the 
sample may be cast.  
 
            
 
Figure 11 shows the concrete mould for fabricating shear-specimens. On the left initial 
moulding state is shown  with two side-plates removed. On the right, the moulds two parts are 
folded together for making it possible to cast the other side of specimen.  
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viktig at ruheten er målbar og mulig å utføre i praksis. Ruheten må kunne graderes på en måte 
som gjør det enkelt å forstå hvordan variasjonen av den vil kunne påvirke skjærkapasiteten. 
Derfor ble det valgt å manipulere ruheten ved hjelp triangulære ujevnheter hvor alle 
ujevnhetene har lik vinkel over hele flaten. Forsøkene ble gjennomført med fire ulike 
overflateprofiler med vinkler på henholdsvis: 40°, 20°, 10° og 0° se Figur 29. Disse vinklene 
ble valgt for å gi en gradvis variasjon av ruhet som gjør det mulig å se variasjonens 
påvirkning på skjærkapasiteten, samtidig som det ikke blir for mye variasjon slik at det blir 
vanskelig å sammenligne prøvene når resultatene skal tolkes. Disse vinklene ble også valgt 
for å gjøre det praktisk mulig å få til selve utskjæringen. Større vinkler enn 40° gjør 
ujevnhetene høyere og spissere noe som fører til at blokkene bli vanskeligere å håndtere, blant 
annet med tanke på støpning. For å unngå heft mellom betongen og berget ble det i samråd 
med lab-personellet på LTU bestemt at plastfolie skulle trekkes over flatene. Det er valgt å 
benytte samme lengde (40 mm) på alle ujevnhetene for å ikke variere for mange parametere. 
 
Utskjæringen av steinblokkene og overflateprofilelene ble utført av Granitti Natursten. Alle 
de 12 steinblokkene har en overflate på 240 x 240 mm2, mens høyden er 130 mm pluss 
ujevnhetenes høyde.  
Steinblokkene fordeler seg som følgende: 
• 4 blokker med profil 1 
• 3 blokker med profil 2 
• 3 blokker med profil 3 
• 2 blokker med profil 4 
 
Se Figur 29, Figur 30 og Figur 31. 
 
 
Figur 29: Profilene 
 
Sammen med steinblokkene ble det også levert tre kjerneborete prøver av granitten med 
dimensjon ca 50 mm x100 mm. Disse prøvene ble trykktestet i laboratoriet på LTU.  
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Figur 30: De 12 steinblokkene 
 
 
 
 
Figur 31: De ulike steinblokkene med profilering 
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8.3 Støpning 
 
100-110mm med betong ble støpt på toppen av steinblokkene. Det ble benyttet betongklasse 
B35 med bestandighetsklasse M45. Dette er i henhold til NVEs Retningslinjer for 
betongdammer (2005). 10 prøver ble støpt uten heft, mens 2 prøver ble støpt med heft. For å 
forhindre heft ble det i samråd med lab-personellet ved LTU bestemt å trekke plastfolie over 
bergflaten. Etter ett døgn ble prøvene, som ble støpt uten heft, tatt i fra hverandre og 
plastfolien ble fjernet. Bruken av plastfolie forhindret heften og prøvene lot seg enkelt dele. 
Betongdelen ble lagt i vann for herding. Se Figur 32. Optimalt ville betongen følge 
ujevnhetene i bergflaten eksakt, men ved enkelte tilfeller ble noen av ujevnhetene i betongen 
avrundet og noe kortere enn bergets ujevnheter. Dette skyldes enten at betongen ikke ble 
vibrert godt nok eller at palstikkfolien var for stram slik at betongen ikke fikk sunket og lagt 
seg skikkelig. De to prøvene som ble støp med heft ble beholdt intakte, og hele prøven ble 
dermed lagt i vann for herding.  
 
 
Figur 32: Øverst til venstre: Forskalingen fjernet fra prøven. Øverst til høyre: Plastikkfolien 
fjernes. Nederst: Betongprøvene lagt i vann for herding. 
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Etter at prøvene hadde herdet i vann i ca 14 døgn, ble prøvene støpt inn i stålformer ved hjelp 
av hurtig herdende betongpasta se Figur 33. Det tok to dager å støpe inn en prøve, da bare en 
side av prøven kunne støpes om dagen. Se Figur 34 for bilde av ferdig prøve. 
 
 
 
Figur 33: Prøvene støpes inn i stålformer 
 
 
Figur 34: Ferdig prøve klar til testing. 
Det ble også støpt fire betongprismer for å ha muligheten til å trykkteste disse ved oppstart av 
skjærforsøkene for å kontrollere oppnådd betongklasse. Alt støpningsarbeid ble utført av 
labbpersonellet ved LTU. 
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8.4 Gjennomførelse av testen 
 
Etter at en prøve ble festet i skjærbokens, ble fire Linear Variable Differential Transformers 
(LVDT) limt på prøven for å måle forskyvninger og kontaktflatens bevegelser, se Figur 36. 
Alle forsøkene ble gjennomført med en skjærhastighet på 0.5 mm/min. Alle prøvene ble testet 
én gang hver. For å belyse normalspenningens påvirkning på skjærkapasiteten, dens 
innvirkning på ujevnhetenes og grenseflatens bruddmekanismer, og for å kunne sammenligne 
resultatene fra prøvene innbyrdes, ble tre ulike verdier av normalspenning valgt. Det ble tatt 
utgangspunkt i en normalspenning på 0.4 MPa som er tilsvarende verdien Gabriel Sas fant i 
grenseflaten mellom dam og fundament ved kjøring av sin numeriske modell av dam Ipto. 
Det ble videre valgt normalspenningsverdier på 0.8 MPa og 1.2 MPa. 
Normalspenningsverdiene benyttet i forsøkene kan representere opptredende spenninger ved 
dammer av ulik høyde og resultere i ulike bruddmekanismer i grenseflaten. Dette er av 
interesse siden det er vanskelig å definere hva som skjer under en dam i det lasten øker og 
dammen går til brudd. Det er derfor valgt å se på hvordan ulike ujevnheter går til brudd ved 
slike tilfeller. Testoppsettet for forsøkene kommer frem av Figur 35. 
 
 
Figur 35: Testoppsettet for direkte skjærforsøk ved LTU 
 
 
 
Figur 36: LVDT’ene limt på prøven. Det finnes også to på andre siden. 
 
 
 
 
Profil
Vinkel [°]
Prøve 1.1. 1.2. 1.3. H 1.4. 2.1. 2.2. 2.3. 3.1. 3.2. 3.4. 4.1. H 4.2.
N [Mpa] 0,4 0,8 1,2 1,2 0,4 0,8 1,2 0,4 0,8 1,2 1,2 1,2
N [kN] 23,04 46,08 46,08 69,12 23,04 46,08 69,12 23,04 46,08 69,12 69,12 69,12
1 2 3 4
40 20 10 0
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8.4.1 Korreksjon av vertikal last  
 
Øvre del av skjærboksen er festet i et fjærsystem som nevnt i kapittel 8.1. Dette medfører at 
den vertikale lasten blir påvirket av disse fjærene. Denne lasten vil være lik kraften som tas 
opp av fjærene og kraften som påføres prøven. For å finne den faktiske lasten som virker på 
prøven, må kraften som tas opp av fjærene, finnes. Ved en vertikal forskyvning på mellom 15 
til 24mm fra senterlinjen til maskinens skjæringsarmer, vil fjærene virke med en oppover-
rettet kraft (Forsberg, 2012). Denne kraften kan bestemmes ved gjentatt heving og senkning 
uten noe prøve i maskinene, og samtidig måle normalkraften. Figur 37 viser 
korreksjonskurven og dens korresponderende formel for beregning av kraften fra fjærene. Y-
verdien er altså den ekstra lasten fjærene medfører for hver vertikale forskyvning, x. Disse 
korreksjonene av vertikallasten må gjøres for alle resultatfilene etter forsøkene er 
gjennomført. 
 
 
 
Figur 37: Korreksjonskurven og dens korresponderende formel for beregning av kraften fra 
fjærene. Hentet fra Forsberg, 2012. 
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9 Den numeriske modellen 
 
Dette kapitelet gir en kort beskrivelse av oppsettet for den numeriske modellen og dens 
materialparametere benyttet i elementmetodeprogrammet ATENA utviklet av Cervenka 
Consulting fra Tsjekkia. 
 
9.1 Ikke-lineær numerisk analyse 
 
Grenseflaten mellom betong og berg er av spesiell interesse sett i sammenheng med 
stabilitetsanalyse av betongdammer. I en numerisk analyse kan selve grenseflaten modelleres 
ved bruk av forskjellige materialmodeller, men den vanligste er Mohr-Coulomb-modellen. 
Fordelen med denne konstitutive modellen er at den dekker materialer med et bredt spekter av 
verdier. Grenseflaten mellom dam og fundament er imidlertid unik for hver individuell dam 
på grunn av egenskapene til de involverte materialene, betong og berg. Bruk av disse 
materialenes dimensjonerende verdier kan føre til feilaktige beregninger av grenseflatens 
konstitutive lov. Derfor benyttes de direkte skjærforsøkene for å versifisere om den 
konstitutive modellen benyttet i ATENA kan representere en realistisk oppførsel av denne 
grenseflaten. For å undersøke dette er målet å nøyaktig reprodusere skjærforsøkene ved først 
bruk av 2D modellering og senere 3D modellering. 
 
9.2 Geometri og elementinndeling 
 
Oppsettet for 2D modelleringen er reprodusert i detalj som vist i Figur 38 nedenfor. 
Elementinndelingen ble bestemt på bakgrunn av en konvergenstest basert på energibalanse og 
residuale spenninger (Cervenka et al., 2010), og viste at modellen nedenfor kan benyttes. 
Dette resulterte i 2886 trekantelementer, 3050 firkantelementer og 4616 noder. Skjærboksen 
er modellert med lineære trekantelementer med 3 noder og 1 integrasjonspunkt, mens 
betongen, berget og grenseflaten er modellert med lineære firkantelementer med 4 noder og 2 
integrasjonspunkter.  
 
 
Figur 38: Inndelingen av elementene ved 2D modellering av modellen 
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9.3 Materialer 
 
Egenskapene til materialene som benyttes i den numeriske modellen samsvarer med 
resultatene fra trykktestingen av betongen og berget benyttet under skjærforsøkene, se 
delkapittel 10.1 og 10.2. En beskrivelse av materialenes konstitutive oppførsel er gitt 
nedenfor, og det refereres til ATENA Theory Manual, Cervenka et al (2010) og Peter Stølens 
masteroppgave Målsetdammen – Sikkerhet mot glidning i platedam  (2012) som grunnlag for 
denne beskrivelsen. 
9.3.1 Betongen 
 
Cervenka Consulting har utviklet bruddmodellen som benyttes for å modellere betongen i 
ATENA. Dette er en fracture-plastic bruddmodell som kombinerer konstitutive submodeller 
for strekk- og trykkoppførsel. Figur 39 viser sammenhengen mellom spenning og tøyning i 
betongen. 
 
Figur 39: Sammenhengen mellom spenning og tøyning i betongen. (Hentet fra Cervenka et al., 
2010) 
Verdiene for maksimal strekk og trykk bestemmes av et bruddkriterium utviklet av Kupfer et 
al. (1969, referert i Cervenka et al. 2010 s. 33), se Figur 40. Før disse verdiene nåes viser 
betongen en sammenheng mellom spenninger og tøyninger. Disse spenningene og tøyningene 
er lineære i strekk og parabolsk i trykk. Etter at disse maksimalverdiene er nådd beskrives 
betongens oppførsel basert på Rankines-bruddmodell for å beskrive oppsprekking og riss i 
betongen, mens knusning beskrives av Menetrey-Williams bruddflate (Stølen, 2012). 
 
 
Figur 40: Bruddkriterium. (Hentet fra Cervenka et al., 2010) 
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9.3.2 Berget 
 
For å modellere berget i ATENA så benyttes Drucke-Prager plastisitets modell som kan 
utrykkes som ( 17 ):  
 
( 17 )   ! !!, !! =    !! −   ! ⋅ !! − ! = ! 
Hvor: !!og !! er henholdsvis første og andre deviatoriske invariant av spenningstensorene, ! og ! er konstanter relatert til henholdsvis c og φ i Mohr-Coulomb-kriteriet 
 
Denne modellen modifiserer Mohr-Coulomb-kriteriet for å unngå singulariteter forbundet 
med hjørnevinkler i π-planet. I motsetning til Mouhr-Coulomb har Drucker-Prager-kriteriet en 
jevnere overflate og plotter en sylindrisk kjegle i spenningsdiagrammet, se Figur 41. 
 
 
Figur 41 Drucker-Prager kriteriet. (Hentet fra Stølen, 2012) 
9.3.3 Grenseflaten 
 
For å kunne simulerer kontakt mellom to materialer i ATENA må det defineres et sjikt-
materiale basert på parametere i Mohr-Coulomb-kriteriet med tension cut off. Dette vil si at 
strekkstyrken til materialet er begrenset. Altså i begynnelsen er bruddflaten er definert av 
Mohr-Coulomb-kriteriet med tension cut off beskrevet av en ellipsefunksjon, men når 
spenningene overgår dette kriteriet, går overflaten over i en residual tilstand korresponderende 
til tørr friksjon (Cervenka et al., 2010), se Figur 42. 
 
Figur 42: Bruddflaten for grenseflatematerialet. (Hentet fra Cervenka et al. 2010) 
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Figur 43 nedenfor viser den konstitutive relasjonen mellom spenninger og forskyvninger i 
grenseflatematerialet i en tredimensjonal spenningstilstand. 
 
  
Figur 43: Konstitutive relasjoner 
 !!! og !!! er størrelser som beskriver henholdsvis materialets initielle skjær- og 
normalstivhet. Stivhetsegenskapene til grenseflatematerialet vil være egenskapene til det 
overliggende og underliggende materialet fordi grenseflatematerialet i seg selv ikke er et reelt 
materiale. Det er anbefalt å estimere stivhetene ved å benytte formlene nedenfor ( 18 ): 
 
( 18 )  !!! =    !!  , !!! =    !!  
 
Hvor: E  og G er henholdsvis minimal elastisitets modul og skjærmodul til materialene rundt. t 
er grenseflates bredde. 
 
Videre må to ekstra stivheter spesifiseres i ATENA: !!!!"# og !!!!"# er parameter som 
beskriver grenselatematerialets stivhet etter brudd. Disse stivhetene bør være rundt 0.001 
ganger de initielle stivhetene (Cervenka et al., 2010). 
 
9.3.4 Gjennomføring av analysen 
 
ATENA benytter seg av to løsningsmetoder: Newton Raphson (implisitt integrasjon) og Arch 
Length (eksplisitt integrasjon). For flere detaljer henvises det til ATENA Theory Manual 
skrevet av Cervenka et al. (2010). For analysen relatert til de direkte skjærforsøkene ved 
LTU, benyttes begge løsningsmetodene. Først påføres normalspenning i et definert interval 
ved bruk av Newton Raphson-metoden, så for å fange opp skjærkreftene påføres en sideveis 
forskyvning ved bruk av Arc Length-metoden. 
 
 
 
  
!"#!
!"#$#% E %&#'#$()*#+%'"#%$#',$*%&)$#-').*/%01% E  2 %(3'#$)34%)+%5#)*6%-.(73-'#&%&,$)*6%-$,+")*68%
)1% E  2 %(3'#$)34%9.4,(#% )+%7$#+#$9#&8%3*&% )1% E ! 2 %(3'#$)34% )+%&)43')*6/% 0*%6#*#$34% '"#%743+')-%
(.&#4%)+%*.*:3++.-)3'#&8%+)*-#%'"#%743+')-%14.!%)+%*.'%7#$7#*&)-,43$%'.%'"#%13)4,$#%+,$13-#%
;"#%$#',$*%(377)*6%346.$)'"(%1.$%'"#%743+')-%(.&#4%)+%53+#&%.*%7$#&)-'.$:-.$$#-'.$%377$.3-"%3+%
)+% +".!*% )*% <)6/% =:==/%>,$)*6% '"#% -.$$#-'.$% 7"3+#% .1% '"#% 346.$)'"(% '"#% 13)4,$#% +,$13-#%(.9#+%
34.*6%'"#%"?&$.+'3')-%3@)+%'.%+)(,43'#%"3$&#*)*6%3*&%+.1'#*)*6/%;"#%1)*34%13)4,$#%+,$13-#%"3+%'"#%
37#@% 4.-3'#&% 3'% '"#% .$)6)*% .1% '"#% A3)6":B#+'#$633$&% -..$&)*3'#% +?+'#(/% C#-3*'%(#'".&% 53+#&%
D46.$)'"(%E%)+%,+#&%'.%&#'#$()*#%'"#%+'$#++%.*%'"#%+,$13-#8%!")-"%+3')+1)#+%'"#%?)#4&%-.*&)').*%3*&%
34+.%'"#%"3$&#*)*6F+.1'#*)*6%43!/%
2.5! User Material Model 
0*%+.(#%+)',3').*+8%*.*#%.1%'"#%+'3*&3$&%(3'#$)34%(.&#4+%393)4354#%)*%D;GHD%-3*%&#+-$)5#%'"#%
5#"39).$% +,11)-)#*'4?/%I3*?% +,-"% -3+#+% -3*% 5#% "3*&4#&% 5?% &#1)*)*6% ,+#$% 43!+% )*% '"#% 1$3-',$#:
743+')-%(3'#$)34%(.&#4% J+##%$$%&'()*+)$,-,).+.+(/0#10,2% &#+-$)5#&% )*% +#-').*%=/=/KL8% )*% '"#%
.'"#$+% '"#%,+#$%-3*%7$.9)&#%3%&?*3()-% 4)*M% 4)5$3$?% )(74#(#*')*6%")+%.!*%(3'#$)34%(.&#4/%;"#%
,+#$%(3'#$)34%)+%53+#&%.*%'"#%#43+')-%)+.'$.7)-%(3'#$)348%3&&)*6%*#!%(3'#$)34%73$3(#'#$+%3*&%+'3'#%
93$)354#+% J5.'"% 4)()'#&% '.% 14.3')*6% 7.)*'% 934,#+L/% C##% '"#% 10,2! 34.,2+45! &**! 34)/45% 1.$%
&#+-$)7').*% 3*&% $#1#$#*-#8% 3*&% '"#% !!"#$%&'($%)'*+,'-.*$/001 &)$#-'.$?% )*% 6.,)4! 78+,)8,!
9:4-;5,0%1.$%3*%#@3(74#%7$.N#-'%)*-4,&)*6%'"#%+.,$-#%-.&#%)*%!%3*&%3%!)*&.!+%"#47%1)4#%9#$+).*%
.1%'"#%(3*,348%2($3'456"#$%&'($%)'*/00789-/%O4#3+#%*.'#%'"3'%'"#%5#"39).$%.1%'"#%,+#$%(.&#4%
(3?%"39#%)*14,#*-#%.*%-.*9#$6#*-#%.1%'"#%3*34?+)+/%%
2.6! Interface Material Model 
;"#%)*'#$13-#%(3'#$)34%(.&#4%-3*%5#%,+#&%'.%+)(,43'#%-.*'3-'%5#'!##*%'!.%(3'#$)34+%+,-"%3+%1.$%
)*+'3*-#% 3% -.*+'$,-').*% N.)*'% 5#'!##*% '!.% -.*-$#'#% +#6(#*'+% .$% 3% -.*'3-'% 5#'!##*% 1.,*&3').*%
3*&%-.*-$#'#%+'$,-',$#/%;"#%)*'#$13-#%(3'#$)34%)+%53+#&%.*%I."$:P.,4.(5%-$)'#$).*%!)'"%'#*+).*%
-,'% .11/% ;"#% -.*+')',')9#% $#43').*% 1.$% 3% 6#*#$34% '"$##:&)(#*+).*34% -3+#% )+% 6)9#*% )*% '#$(+% .1%
'$3-').*+%.*%)*'#$13-#%743*#+%3*&%$#43')9#%+4)&)*6%3*&%.7#*)*6%&)+743-#(#*'+/%
%
E E
= =
2 2
2 2
2 2
..
..
))
< =
< =
< /
W
W
V
'­ ½ ª º ­ ½
° ° ° °« » '® ¾ ® ¾« »° ° ° °« » '¯ ¿ ¬ ¼ ¯ ¿
% J=/EE=L%
<.$%'!.:&)(#*+).*34%7$.54#(+%+#-.*&%$.!%3*&%-.4,(*%3$#%.()''#&/%
;"#% )*)')34% 13)4,$#% +,$13-#% -.$$#+7.*&+% '.% I."$:P.,4.(5% -.*&)').*% J=/EEQL% !)'"% #44)7+.)&% )*%
'#*+).*%$#6)(#/%D1'#$%+'$#++#+%9).43'#%'")+%-.*&)').*8% '")+%+,$13-#%-.4437+#+%'.%3%$#+)&,34%+,$13-#%
!")-"%-.$$#+7.*&+%'.%&$?%1$)-').*/%
8W V Id   8%%% 2V d % % J=/EEQL%
 
 
=
2 =E
8
. 8>
V VW W
V
 

8%%%
 
2 =
=E
8
. 8
8
>
W
V
V
 


8%
=
=
.
8
.
>
8 >
IV I   8%%% 2 .>V d %
2W  8%% .>V ! %
 56 
10 Resultater 
 
10.1 Trykktesting av bergprøver 
 
Tre kjerneborete prøver av granitten som ble benyttet i skjærforsøkene ble trykktestet ved 
LTU. Gjennomsnittlig trykkstyrke for de tre prøvene er 283 MPa. Resultatene fra disse 
testene vises i Figur 44.  
 
 
Figur 44: Resultater fra trykktesting av kjerneborete granittprøver ved LTU. 
10.2 Trykktesting av betongterninger 
 
For å kunne kontrollere oppnådd betongfasthet, ble fire betongterninger fra samme blanding 
som prøvene ble støpt fra, trykktestet ved LTU etter 26 døgn herdetid. Dette gav en 
gjennomsnittlig trykkfasthet på ca. 60 MPa. I Tabell 8 er betongens trykkfasthet tilbakeregnet, 
ved hjelp av VEDLEGG  6: Figur 163, til de dagene den enkelte prøve ble benyttet i 
skjærforsøkene. 
 
Tabell 8: Tilbakeregnet betongtrykkfasthet 
Prøve 1.1 1.2 1.3H 1.4 2.1 2.2 2.3 3.1 3.2 3.3 4.1H 4.2 !! 
[MPa] 
58 58 58 58 59 58 58 59 57 58 58 59 
 
10.3 Direkte skjærforsøk ved LTU 
 
Se også VEDLEGG  5 for flere resultater. 
 
10.3.1 Verdier ved maks skjærkapasitet 
 
Tabell 9 viser resultatene fra skjærforsøkene gjennomført ved LTU. I tabellen er 
maksverdiene presentert fra hver prøve. N og V er henholdsvis normalkraft og maksimal 
skjærkraft. !! og !!"#$  er henholdsvis normalspenning og maksimal skjærspenning, 
beregnet ved kraft delt på areal (hele flaten areal er her benyttet som kontaktflate 
0.24x0.24m2).  !! er forskyvning ved maksimal skjærkraft og !!"#$  er maks friksjonsvinkel, 
beregnet ved arctan(V/N). !!"#$! er maksimal horisontal forskyvning. 
 
# Force Diam 1 Diam 2 Diam Height Area 1 Area 2 Area Volum Weight Density Strenght
[kN] Avg. Avg. Avg. Avg. [mm2] [mm2] [mm2] [mm3] [g] [kg/m3] MPa
1 655,5 53,48 53,59 53,54 97,19 2246,61 2255,86 2251,23 218797 571,16 2610 291
2 611,4 53,20 53,12 53,16 98,94 2222,59 2215,91 2219,25 219572 574,22 2615 275
3 636,0 53,55 53,55 53,55 98,70 2252,49 2252,49 2252,49 222321 579,30 2606 282
Mean 283
STD 6
COV 2 %
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Tabell 9: Resultater fra direkte skjærforsøk ved LTU 
Prøve N 
[kN] 
V 
[kN] 
!! 
[mm] 
!! 
[MPa] 
!!"#$ 
[MPa] 
!!"#$   
[°] 
!!"#$% 
[mm] 
Anmerkning 
1.1 27.52 90.53 4.00 0.48 1.57 73.08 15.23  
1.2 46.91 131.19 3.03 0.81 2.28 70.32 15.44  
1.3 H 72.47 299.17 3.58 1.26 5.20 76.41 5.07 Med heft 
1.4 68.49 183.42 1.44 1.19 3.18 69.52 26.34  
2.1 27.57 50.74 6.39 0.48 0.88 61.48 24.99  
2.2 47.77 100.59 2.86 0.83 1.75 64.60 21.98  
2.3 68.36 162.83 2.30 1.19 2.83 67.23 20.07  
3.1 24.82 35.38 9.78 0.43 0.61 54.95 33.16  
3.2 45.98 58.70 6.55 0.80 1.02 51.93 32.94  
3.3 67.65 85.43 2.83 1.17 1.48 51.63 33.23  
4.1 H 67.85 240.00 2.49 1.18 4.17 74.24 14.59 Med heft 
4.2 67.23 52.04 33.23 1.17 0.90 37.74 33.23  
 
 
10.3.2 Ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten  
 
 
 
Figur 45: Sammenligning av skjærkapasitet vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 0.4 MPa 
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Figur 46: Sammenligning av skjærkapasitet vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 0.8 MPa 
 
 
Figur 47: Sammenligning av skjærkapasitet vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 1.2 MPa med heft 
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Figur 48: Sammenligning av skjærkapasitet vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 1.2 MPa 
 
10.3.3 Normalspenningens påvirkning på skjærkapasiteten 
 
 
 
Figur 49: Sammenligning av skjærkraft vs. horisontal forskyvning for prøvene med 40 graders 
ujevnheter. 
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Figur 50: Sammenligning av skjærkraft vs. horisontal forskyvning for prøvene med 20 graders 
ujevnheter. 
 
 
Figur 51: Sammenligning av skjærkraft vs. horisontal forskyvning for prøvene med 10 graders 
ujevnheter. 
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10.3.4 Påvirkningen fra heft mellom betong og berg på skjærkapasiteten 
 
 
Figur 52: Sammenligning av skjærkraft vs. horisontal forskyvning for prøvene med 0 graders 
ujevnheter med og uten heft. 
 
 
Figur 53: Sammenligning av skjærkraft vs. horisontal forskyvning for prøvene med 40 graders 
ujevnheter med og uten heft. 
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10.3.5 Ruhetens påvirkning på friksjonsvinkel  
 
 
Figur 54: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 0.4 MPa. 
 
 
Figur 55: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 0.8 MPa. 
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Figur 56: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 1.2 MPa med heft. 
 
 
 
Figur 57: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene utsatt for 
normalspenning på 1.2 MPa. 
!"
#!"
$!"
%!"
&!"
'!"
(!"
)!"
*!"
+!"
!" $" &" (" *" #!" #$" #&" #("
!"
#$
%&
'(
)'
*+
,(
-.
,*
",
,/
0(
1&"#2&'3)+(.#/4+)$,5,'3((-550(
!"#$%&'()'*+,(6(7&"5)+(/3",//(89:(;<)(
,-./012"32456"#7%8"9"&!":64"
,-./012"32456"&7#8"9"!":64"
!"
#!"
$!"
%!"
&!"
'!"
(!"
)!"
*!"
+!"
!" $" &" (" *" #!" #$" #&" #(" #*" $!" $$" $&" $(" $*" %!" %$" %&"
!"
#$
%&
'(
)'
*+
,(
-.
,*
",
,/
0(
1&"#2&'3)+(.#/4+)$,5,'3(-550(
!"#$%&'()'*+,(6(7&"5)+(/3",//(89:(;<)(
,-./012"32456"#7&"8"&!"964"
,-./012"32456"$7%"8"$!"964"
,-./012"32456"%7%"8"#!"964"
,-./012"32456"&7$"8"!"964"
 64 
10.3.6 Normalspenningens påvirkning på friksjonsvinkelen 
 
 
Figur 58: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene med 40 
graders ujevnheter 
 
 
Figur 59: Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene med 20 
graders ujevnheter 
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Figur 60: : Sammenligning av friksjonsvinkel vs. horisontal forskyvning for prøvene med 10 
graders ujevnheter 
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10.4 Numerisk simulering 
 
Numeriske simuleringer av skjærforsøkene lot seg dessverre ikke gjennomføre i denne 
omgang. 
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11 Oppsummering og diskusjon av resultater 
 
Det ble gjennomført totalt 12 direkte skjærforsøk på prøver av samme størrelse, men med ulik 
ruhet. To av prøvene var også støpt med heft. Formålet med disse testene var å belyse 
ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten. 
 
11.1 Ruhetens påvirkning på skjærkapasiteten 
 
Resultatene fra skjærforsøkene viser at en økning i ruhet, altså større vinkel på overflatens 
triangulære ujevnheter, øker skjærkapasiteten betraktelig. Forsøkene viser at en prøve med 
triangulære ujevnheter på 40 grader har en skjærkapasitet (183 kN) som er over tre ganger så 
stor som skjærkapasiteten for en prøve med en helt plan flate (52 kN), utsatt for samme 
normalspenning, se Figur 48. Prøve 2.3 utsatt for normalspenning på 0.8MPa, har nesten 
dobbel skjærkapasitet (162 kN) som prøve 3.3 (85 kN) utsatt for samme normalspenning, se 
Figur 46. Dette er i overenstemmelse med resultatene fra blant annet Gu, Seidel og Haberfield 
(2003) og Evdokimov og Sapegin (1964) som konkluderte med at større ruhet øker 
skjærkapasiteten mellom betong og berg.  
 
Ved større vinkel på ujevnheter får man et distinkt brudd, et karakteristisk dropp i 
skjærkapasiteten som vil medføre en brattere nedadgående skjærkapasitetskurve enn for 
tilfellet ved mindre vinkel på ujevnhetene. Skjærkapasitetskurvene for større vinkler (40 og 
20 grader) har en taggete karakter som viser hvordan bruddformer som knusning og 
avskjæring forekommer for ujevnheter med disse vinklene. For prøvene med 10 graders 
vinkler forekom glidning over berg-ujevnhetene for alle variasjoner av normalspenning. Noe 
som kan forståes av de mer konstante skjærkapasitetskurvene frem til ca. 20mm horisontal 
forskyvning. Rundt denne forskyvningen er betongens ujevnhet på toppen av bergets 
ujevnhet, og på vei nedover igjen. Derav den avtagende skjærkapasiteten som spesielt kan 
forståes av Figur 51. Altså, jo større vinkel på ujevnhetene, desto mer knusning og slitasje 
forekommer. Dette er i overenstemmelse med Johansson (2009) som antyder at for ujevnheter 
med lave vinkler, er det glidningsbrudd som styrer skjærkapasiteten, mens for ujevnheter med 
vinkler over 30 grader forekommer bruddmekanismer som avskjæring og knusning.  
  
11.2 Normalspenningens påvirkning på skjærkapasiteten  
 
Normalspenningens påvirkning på skjærkapasiteten er innlysende. For prøver med lik ruhet, 
men utsatt for ulike normalspenninger, vil en dobling av normalspenningen nesten doble 
maksimal skjærkapasitet, se Figur 51. For prøvene med ruhetsvinkel på 20 grader medførte en 
økning i normalspenning fra 0.4 MPa til 1.2 MPa, en økning i maksimal skjærkapasitet fra 
henholdsvis 51 kN til 163 kN, altså en tredobling av skjærkapasiteten. En økning av 
normalspenningen fører også til at maksimal skjærkapasitet oppnås etter mindre horisontal 
forskyvning, se Tabell 9. Skjærkapasiteten etter maksimal kapasitet er oppnådd, holder seg 
også høyere jo større normalspenningen er. Dette kan tyde på en økning i friksjon ved økning 
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av normalspenning, og muligens en økning i bidraget fra kohesjonen som stammer fra den 
avrevete ruheten.  
 
Normalspenningsverdiene som ble valgt for gjennomførelsen av forsøkene, ble som tidligere 
nevnt, valgt for å kunne se hvordan variasjonen av den påvirker skjærkapasiteten, og deres 
innvirkning på ujevnhetenes og grenseflatens bruddmekanismer. Hva som eksakt forekommer 
i grenseflaten under en dam i det øyeblikket hvor lasten øker og en dam går til brudd, er 
vanskelig å definere. Det ble derfor valgt å se på hvordan ulike ujevnheter går til brudd ved 
ulike normalspenninger. Dette diskuteres nærmere i kapittel 11.5.  
 
11.3 Påvirkningen fra heft mellom betong og berg 
 
Påvirkningen fra heft mellom betong og berg på skjærkapasiteten kommer klart frem av Figur 
52 og Figur 53. Kohesjonen medfører at betongen og berget virker som ”ett”. Dette fører til at 
skjærkapasiteten øker. For de plane prøvene (4.1H og 4.2), utsatt for samme normalspenning, 
gir heften en nesten femdobling av den maksimale skjærkapasiteten. Mens for prøve 1.3H og 
1.4, også utsatt for samme normalspenning, gir heften en nesten dobling av skjærkapasiteten. 
Disse resultatene viser at det vil det være essensielt for stabilitet av en dam om kohesjon er 
tilstedeværende eller ikke. Den maksimale skjærkapasiteten øker betraktelig, men bruddet har 
en sprøere karakter og opptrer momentant. Figur 52 og Figur 53 viser hvordan kapasiteten 
faller i det bruddet oppstår før den residuale tilstanden tiltrer. For prøve 1.3H er det vanskelig 
å si noe om den residuale tilstanden, da denne prøven ble kjørt noe kort. Men selve bruddet 
kan beskrives. Bruddets karakter er helt ulikt bruddet som oppstår for prøve 1.4. Bruddet som 
oppstår for prøve 1.3H opptrer momentant etter ca. 3.6 mm horisontal forskyvning med et 
smell, og er et typisk skjærbrudd med en distinkt vinkel. Bruddet starter i betongen og ender i 
selve berget, se VEDLEGG  4: Figur 80 til Figur 84.  
 
For prøve 1.4 opptrer bruddet etter ca. 1.44 mm horisontal forskyvning. Etter bruddet gjør 
skjærkapasiteten et mye mindre dropp enn ved tilfellet for prøve 1.3H. Dette peker mot et mer 
typisk kombinert glidnings-/skjærbrudd, se VEDLEGG  4: Figur 85 til Figur 91. Altså 
skjærkapasiteten minker saktere, enn ved tilfellet for prøve 1.3H. Dette kan være en indikator 
på hvordan et glidningsbrudd vil kunne opptre i en betongdam med kohesjon mellom 
betongen og fundamentet, kontra en betongdam uten kohesjon, men med samme ruhet. Det er 
ikke mulig å trekke bastante konklusjoner angående bruddforløpet i en betongdam med 
kohesjon på bakgrunn av to forsøk med kohesjon, men et brudd i grenseflaten vil 
sannsynligvis gå saktere uten kohesjon, og dermed vil det muligens være enklere å registrere 
og observere et brudd før uhellet et ute. Man kan også diskutere hvor stor innvirkning ruheten 
faktisk har på skjærkapasiteten mellom betong og berg når kohesjon er tilstedeværende, men 
her må det gjøres flere forsøk for å kunne treffe slutninger.  
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11.4 Ruheten og normalspenningens påvirkning på friksjonsvinkelen 
 
Grenseflatens friksjonsvinkel er tydelig påvirket av ruhet og normalspenning. Som resultatene 
viser er den absolutt ikke konstant, men varierer over tverrsnittet. En økning i ruhet medfører 
en økning i skjærkapasitet og dermed en økning av friksjonsvinkelen for samme 
normalspenning. Dette er en klar indikator på at friksjonsvinkelen er avhengig av ruheten. En 
økning i normalspenning, derimot, gir ikke nødvendigvis er økning av friksjonsvinkel. 
Johansson (2009) påpekte at en ujevnhets bruddform vil ha en påvirkning på 
friksonsvinkelen. Han pekte på at friksjonsvinkelen kan uttrykkes som basis friksjonsvinkel 
pluss dilatasjonsvinkelen. For prøvene med høyest vinkel på ujevnhetene (40 deg), viser 
resultatene at en høyere normalspenning gav noe mindre friksjonsvinkel, se Figur 58. Dette 
kan være på grunn av at når disse prøvene ble utsatt for høyere normalspenning, økte tilfellet 
for avskjæring av ujevnhetene, spesielt i betongen, men også i berget, se bilder av prøve 1.4 i 
VEDLEGG  4. Dilatasjonsvinkelen vil dermed ikke være lik ujevnhetenes vinkel, men selve 
bruddplanet. Dette planet vil ha en mindre vinkel, og dermed er det sannsynlig at den totale 
friksjonsvinkelen blir mindre. Friksjonsvinkelen som opptrer for prøve 4.2 vil kunne 
karakteriseres som en basis friksjonsvinkel da dette er en flate som er visuelt glatt, men 
makroskopisk ru, se Figur 57.  
 
11.5 Diskusjon av bruddmekanismer 
 
Basert på resultatene ovenfor og dokumentasjonen i VEDLEGG  4, kan det konkluderes med 
at det ikke er normalspenningen som er hovedgrunnen til hvordan bergets ujevnheter brytes 
ned, men derimot ujevnhetenes vinkler. Det finnes bare små antydninger til avskaling og 
slitasje på berg-ujevnhetene med vinkler på 10 og 20 grader (prøve 2.1-2.3 og 3.1-3.3), utsatt 
for en normalspenningsvariasjon på 0.4-1.2 MPa. Mens for prøvene med ujevnheter på 40 
grader, forekom avskjæring og knusning av berget for alle variasjonene av normalspenningen. 
For disse prøvene viste det seg derimot at en økning i normalspenningen også hadde en 
innvirkning på ujevnhetenes bruddmekanisme. En økning i normalspenning fra 0.4 til 1.2 
MPa medførte en økning i trykkbrudd, se VEDLEGG  4: Figur 72 og Figur 89. Det må 
trekkes fram at berget benyttet i forsøkene hadde en trykkfasthet på 283 MPa og var av veldig 
god kvalitet, noe som sannsynligvis medfører at denne granitt-typen ikke er like sensitiv for 
normalspenninger på nivået som ble benyttet i forsøkene.  
 
Betongens ujevnheter viste seg å være mer sensitiv for både normalspenning og vinkel. For 
prøve 1.1, 1.2 og 1,4 forekommer trykkbrudd og avskjæring av betongens ujevnheter for alle 
variasjonene av normalspenningene. Dette er med bakgrunn i sammenligningen av stillbilder 
tatt etter ca. 5mm horisontal forskyvning. Av stillbildene etter ca. 15mm horisontal 
forskyvning, er alle betongens ujevnheter helt eller delvis revet av for disse prøvene. For 
prøve 2.1-2.3 ser det ut til at normalspenningen har en større innvirkning på betongens 
ujevnheter, basert på stillbilder etter ca. 5mm horisontal forskyvning. Prøve 2.2 og 2.3 som er 
utsatt for henholdsvis 0.8 MPa og 1.2 MPa, innehar betong-ujevnhetene flere trykkbrudd enn 
for prøve 2.1 utsatt for 0.4 MPa. Etter ca.15mm horisontal forskyvning ser man en økning av 
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avskaling og avskjæring av betongujevnhetene for alle disse prøvene. Stillbildene etter ca. 
5mm viser ingen tegn til brudd eller avskaling av betongens ujevnheter for prøve 3.1, mens 
for 3.3 oppstår det et brudd i ujevnheten ytterst til høyre. Etter ca. 15 mm horisontal 
forskyvning, er det liten forskjell i forhold til 5mm forskyvning for disse prøvene.  
 
For å oppsummere så er fire ulike steg observert:  
1. Friksjonen står imot skjærkreftene 
2. Glidning forekommer når skjærkreftene overgår friksjonsmotstand på kontaktsiden 
3. Glidning oppover ujevnheten og separasjon fra den andre siden av ujevnheten 
4. Enten: Brudd i berget og betongen, eller bare betongen. Eller: Glidning over toppen av 
ujevnheten og ned på andre siden. 
 
Det må trekkes frem at de overstående refleksjonene angående ujevnhetenes 
bruddmekanismer er basert på stillbilder og videoanalyse av tverrsnitt. Det er derfor vanskelig 
å si noe om hva som faktisk skjer midt i grenseflaten under forsøkene, men studerer man 
prøvene delt og snudd på hodet, ser man at alle de fleste betong-ujevnhetene på alle prøvene 
er utsatt for slitasje og avskjæring i varierende grad, Se VEDLEGG  4. Det er viktig å påpeke 
at maksimal horisontal forskyvning ikke er lik for alle prøvene. Dette er viktig å ta til 
etterretning når overflatene skal studeres. Det må også trekkes fram at betongkvaliteten vil 
sannsynligvis variere fra prøve til prøve. For de prøvene som ble støpt uten heft ble det, som 
tidligere beskrevet, trukket plastfolie over bergflaten før støpning. Denne plastfolien 
(gladpack) kan stramme seg noe over enkelte ujevnheter og dermed medføre at betongen ikke 
får sunket og lagt seg skikkelig. Om støypen er vibrert tilstrekkelig vil også påvirke 
betongkvaliteten. Det er viktig at det ikke samler seg luftbobler i betongen, spesielt rundt 
ujevnhetene. Som for berget er betongens trykkfasthet veldig høy. Det var i utgangspunktet 
tenkt en betongkvalitet på B35, men resultatene fra trykktesting av betongterningene som ble 
støpt samtidig som prøvene, viste en tykkfasthet på 60 MPa etter 26 døgn. Tabell 8 viser den 
tilbakeregnete betongtrykkfastheten til de dager hvor de respektive prøvene ble benyttet i 
skjærforsøkene.  
 
Både berget og betongen benyttet i forsøkene hadde begge høy trykkfasthet. Det var i 
utgangspunktet tenkt å benytte stein plukket fra området rundt dam Ipto i Narvik. Norut 
utfører numeriske stabilitetsberegninger av denne betongdammen og det var derfor naturlig å 
relatere skjærforsøkene mest mulig til denne. Ved å benytte stein plukket fra området rundt 
dam Ipto, og den tiltenkte betongtrykkfastheten på B35 faktisk ble oppnådd, ville 
forsøksresultatene sannsynligvis gjenspeilet et mer virkelighetsnært bilde. Som et resultat av 
dette ville man sannsynligvis fått andre typer bruddmekanismer for de samme 
normalspenningene benyttet i forsøkene, og som en konsekvens av dette: lavere 
skjærkapasitet. Men da det etter en stund viste seg å ikke være praktisk mulig å hente stein fra 
dam Ipto, ble det bestilt stein fra Granitti Natursten som er et steinhuggeri med base i Piteå i 
Sverige. Granitti Natursten hadde tilgang på granitt som er den bergtypen som befinner rundt 
dam Ipto (ref. Gabriel Sas). Steinblokkene fra Granitti Natursten er i  nærmest perfekt tilstand 
(se Figur 30 og Figur 31). Siden et av målene med denne oppgaven var å belyse ruhetens 
påvirkning på skjærkapasiteten mellom betong og berg, vil det sannsynligvis bare være en 
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fordel at steinblokkene er i god tilstand. På grunn av at det ble valgt å manipulere ruheten 
manuelt, vil det være enklere å se effekten av større ruheten når den utskjæret slik som 
tiltenkt. Det vil være enklere å beskrive ujevnhetenes bruddmekanismer og ujevnhetenes 
påvirkning på skjærkapasiteten når alle ujevnhetene er av den dimensjonen og tilstanden som 
planlagt på forhånd. Dette kan være vanskeligere og mer tidkrevende å få til hvis berget er av 
dårlig kvalitet. Det må imidlertid trekkes frem at ikke alle steinblokkene var like på 
millimeteren når det kommer til utskjæringen av ujevnhetene. Det må også trekkes fram at en 
betongtrykkfasthet på rundt 60 MPa er kanskje det som faktisk er tilfellet for enkelte norske 
betongdammer i dag. 
 
11.6 Sammenligning med Mohr-Coulomb 
 
I Figur 61 nedenfor er det de maksimale skjærkreftene plottet mot vertikalkraften ved 
maksimal skjærkraft. Det er plottet kurver for de prøvene med ujevnheter med vinkel på 40 
grader, for de prøvene med vinkel på 20 grader og for de prøvene med 10 graders vinkel på 
ujevnhetene. Prøvene med støpt med heft er ikke tatt med her. Den lineære lilla kurven er et 
typisk Mohr-Coulomb skjærkapasitets kriterium hvor kohesjonen er lik 0 og tanϕ = 1. Dette 
er typiske verdier fra NVEs retningslinjer. Av Figur 61 kommer det tydelig frem at når 
friksjonsvinkelen blir satt konstant (ϕ = 45°) blir ruheten ikke tatt hensyn til. Ved at man 
benytter seg av disse verdiene , vil man altså ikke fange opp bidraget fra skjærkapasiteten fra 
ruheten. For en normalkraft på 50kN får man ved å benytte Mohr-Coulomb-kriteriet med C = 
0 og tanϕ = 1, en skjærkapasitet på 50kN, mens den egentlige skjærkapasiteten er ved 50kN 
normalkraft er 140kN for en grenseflate med ujevnheter på 40 grader. Figur 61 viser også at 
friksjonsvinklene i NVEs retningslinjer er veldig konservative når grenseflaten innehar høy 
ruhet (40°). For lavere ruhet (10°) vil en friksjonsvinkel på 45° kunne estimere 
skjærkapasiteten med mindre feilmargin. 
 
 
Figur 61: Sammenligning med Mohr-Coulomb 
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12 Konklusjon 
 
På bakgrunn av denne oppgaven er det ikke mulig å konkludere med hvorvidt en kalibrerte 
tredimensjonale beregningsmodeller kan benyttes til å estimere skjærkapasiteten for en 
vilkårlig ruhet i grenseflaten mellom betong og fundament, da de numeriske simuleringen 
ikke lot seg gjennomføre. Det må imidlertid trekkes frem at denne oppgavens resultater fra 
litteraturstudie og skjærforsøk vil kunne være grunnlag for senere numeriske simuleringer 
innenfor relevant forskning. De konklusjoner som imidlertid kan trekkes er nettopp ruhetens 
betydelig påvirkning på skjærkapasiteten mellom betong og berg. 12 direkte skjærforsøk ble 
gjennomført på betong-berg prøvelegemer av samme størrelse, men med ulik ruhet. 10 av 
disse prøvelegemene var støpt uten heft mellom betong og berg. Resultatene fra disse 
forsøkene viste at en økning i ruhet, altså større vinkel på overflatens triangulære ujevnheter, 
øker skjærkapasiteten betraktelig. Større ruhetsvinkel medfører at den horisontale 
glidemotstanden øker for en betong-berg grenseflate med ujevnheter av lik lengde. 
Normalspenning og kohesjon hadde også stor påvirkning på skjærkapasiteten og er dermed 
med på å bekrefte noen av denne oppgavens antydninger til hvilke faktorer som påvirker 
skjærkapasiteten mellom betong og berg: 
 
• Ruhet og ujevnheter, og da spesielt størrelse og vinkelen på disse 
• Materialenes styrkeegenskaper (skjær-, strekk-, trykkstyrke) 
• Normalspenning og skjærspenning 
• Kohesjon 
• Om det tidligere har oppstått skjærbrudd eller ikke 
 
Når det kommer til hvilke faktorer som er bestemmende for ujevnhetenes bruddmekanismer 
kan det konkluderes med at det ikke er normalspenningen som er hovedgrunnen til hvordan 
bergets ujevnheter brytes ned, men derimot ujevnhetenes vinkler. Betong-ujevnhetene, 
derimot,  viste seg å være mer sensitiv for både normalspenning og vinkel. Slik at ved lave 
normalspenninger, som er tilfellet for platedammer og lave gravitasjonsdammer, vil det være 
sannsynlig at et glidningsbrudd vil være opptredende bruddmekanisme. Sammenligning med 
det lineære Mohr-Coulomb-kriteriet viser at dette kriteriet ikke tar hensyn til ruhetens bidrag 
til skjærkapasiteten. 
 
Både berget og betongen benyttet i forsøkene hadde begge høy trykkfasthet: 283 MPa og ca 
60 MPa for henholdsvis berget og betongen. Det var i utgangspunktet tiltenkt en 
betongtrykkfasthet tilsvarende B35, men trykktestingen av betongterninger fra betongen 
benyttet under forsøkene, gav en verdi på ca. 60 MPa. Hadde den tiltenkte trykkfastheten blitt 
oppnådd, ville man sannsynligvis fått lavere skjærkapasitetsresultater og andre 
bruddmekanismer. Berget var av spesielt god karakter, og utskjæret nærmest på millimeteren. 
For å unngå heft mellom betongen og berget ble plastfolie trukket over bergoverflaten. Denne 
plastfolien medførte i noen tilfeller at betongen ikke fikk lagt seg skikkelig i ujevnhetene og 
dermed ble noe avrundet. Dette kan ha en påvirkning på grenseflatens glideevne. Andre avvik 
og feilkilder kan være det faktum at den vertikale lasten påført prøvene i 
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skjærforsøksmaskinen, ble påvirket av maskinens fjærsystem som er festet til den øvre delen 
av skjærboksen. Dermed måtte vertikallasten korrigeres på grunn av den oppover-rettete 
kraften disse fjærene medfører innenfor en viss vertikal forskyvning. Denne kraften kan 
bestemmes ved gjentatt heving og senkning uten noe prøve i maskinene, og samtidig måle 
normalkraften. Det kan derfor være usikkerheter rundt hvor stor kraft disse fjærene faktisk 
medfører. I tillegg vil det være usikkerhet knyttet til bearbeidelse av resultatfilene og andre 
menneskelige beregningsmessige forhold. 
 
Ruheten har stor innvirkning på både skjærkapasiteten og friksjonsvinkelen. Den øker den 
horisontale glidemotstanden i grenseflaten betraktelig. Når man regner stabilitet av en dam i 
Norge skal man på bakgrunn av NVEs retningslinjer velge en friksjonsvinkel basert på en 
visuelt vurdering av fundamentets overflate. Hvis man på en eller annen måte vil kunne sikre 
en gitt ruhet i bergets overflate ved hjelp av pigging eller en slags fortanning eller spor, vil 
man derfor kunne operere med høyere friksjonsvinkel når glidestabilitet skal beregnes. Dette 
vil kunne medføre at man ikke trenger like mye betong for øke gravitasjonskreftene hvis 
dammen under beregningene viser seg ikke glidestabil for en lav friksjonsvinkel. Derfor ville 
det være av stor interesse for å utvikle en standardisert metode for å preparere fundament i 
sammenheng med en matematisk modell som vil kunne garantere en hvis ruhet. Kan man 
garantere en hvis ruhet vil det da muligens være mulig å utvikle et formelverk eller en 
numerisk modell vil kunne beregne skjærkapasiteten basert på ruheten.  
 
Forsøkene bekrefter også kohesjonen betydelige bidrag til skjærkapasiteten, men siden denne 
oppgavens fokus var å belyse ruhetens påvirkning, ble bare 2 av 12 prøvelegemer støpt med 
heft. Derfor vil det foreligge et behov for flere forsøk på betong-berg grenseflater med intakte 
kohesive bånd før endelige konklusjoner kan trekkes om hvordan kohesjonen best mulig kan 
utnyttes i forbindelse med sikker glidestabilitetsanalyse av betongdammer. 
 
Det anbefales derfor at det gjennomføres videre forskning på blant annet: 
• Gjennomføre numeriske simuleringer av forsøkene uført i denne oppgaven for nettopp 
å undersøke denne oppgavens egentlige formål. 
• Direkte skjærforsøk på betong-berg grenseflater under in-situ forhold. 
• Direkte skjærforsøk på kjerneborete prøver for betongdammer fundamentert på ulik 
bergart. 
• Nærmere undersøke kohesjonens påvirkning på skjærkraften. Hvor stor betydning vil 
ruheten faktisk ha når kohesjon er tilstedeværende? 
• Se på metoder for å bekrefte at kohesjon er tilstedeværende. 
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15 Vedlegg 
 
VEDLEGG  1 : Resultater fra EPRI (1992, referert i Ruggeri, 2004) 
 
 
 
Figur 62: Resultater fra skjærforsøk på betong-berg kontaktflate. Henter fra Ruggeri, 2004.  
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VEDLEGG  2 – Resultater fra Johansson (2009) 
  
Resultater fra laboratorieforsøk ved Sveriges Tekniska Forskningsinstitut (SP) 
 
 
Figur 63: Resultater fra direkte skjærforsøk. Hentet fra Johansson, 2009. 
 !! = normalspenning, !! = Maks skjærspenning, !! = maks forskyvning ved maks skjær, !!  = maks friksjonsvinkel,  !!   = dilatasjonsvinkel,  !!,! = basis friksjonsvinkel, 
 
Dilatasjonsvinkelen ble beregnet med formelen: ! = arctan !"!"  
hvor:  !" er den inkrementelle normalforskyvningen ved et gitt inkrementell skjærforskyvning, !".  !" ble valgt til 0.08mm. 
 
Basis friksjonsvinkel ble beregnet med formelen: !!,! =   !! −      !! 
 
 
Resultater fra laboratorieforsøk ved Luleås Tekniska Universitet (LTU) 
 
 
Figur 64: Resultater fra laboratorieforsøk ved Luleås Tekniska Universitet (LTU). Henter fra 
Johansson, 2009. 
Resultater fra in-situ skjærforsøk ved Langbjörn Kraftstasjon. 
 
Tabell 10: Resultater fra in-situ skjærforsøk ved Langbjörn kraftstasjon. Fra Johansson, 2009. !! 
(MPa) 
!! 
(°) 
!! 
(°) 
!! 
(°) 
0.42 50.3 4.8 37.4 
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VEDLEGG  3: Park og Song, 2009. 
 
 
 
Figur 65: Oversikt over parameterne benyttet i de ulike simuleringssettene. Hentet fra Park og 
Song, 2009. 
 
 
Figur 66: Skjærstyrke ved normalspenning 5, 10 og 15 Mpa ved ulike ruheter: a) maks og b) 
residual. Hentet fra Park og Song, 2009. 
orientation of contact bond breakage. In Fig. 5, the relative contact
force distribution at the same displacement was provided. The
black color denotes the compressive force and the red color
denotes the tensile force at a contact. At a low normal stress, the
compressive contact force was concentrated at the joint region
with a positive slope, which led to the localization of tensile
micro-cracks, as shown in Fig. 4a. However, at high normal stress,
the contact force was distributed relatively evenly along the joint
due to the large contact area and the restricted normal dilation,
and micro-cracks were observed throughout the joint and the
solid part of the sample.
3. Parametric study
A total of 25 joint samples with different joint conditions were
established and classified into four sets, as listed in Table 2. To
determine the effects of the geometrical features and the micro-
parameters of joint surface particles on the shear behavior, the
particle size, friction coefficient, roughness and contact bond
strength of the joint were chosen as influencing factors. In the
simulations of sets A and B, the planar joint was used and the
intact samples and the joints were generated in the same manner
as described in Section 2.2, except that the mean particle size for
set A was varied from 0.56 to 1.00mm. The friction coefficients in
the Table 2 were assigned only to the ‘joint surface particles’. The
simulation cases in set C were for the rough joints which were
produced using the five standard JRC curves ranging from 10 to 20.
In set D, the reduction in the joint wall strength (JCS) due to
weathering and/or alteration was simulated by assigning weak
properties to the joint surface particles. The JCS value is equal to
the uniaxial compressive strength of the rock if the joint is
unweathered, but may be reduced to approximately 1/4 of UCS if
the rock walls are weathered [3]. Thus, the contact bond strength
of the joint surface particles was reduced by up to 70% in this
study. Since the contact bond strengths were picked from a
ARTICLE IN PRESS
Fig. 5. Contact force distribution at a shear displacement of 1.6mm at normal stresses of (a) 3MPa and (b) 15MPa; the red denotes the tensile force and the black denotes
the compressive force. (For interpretation of the references to color in this figure legend, the reader is referred to the web version of this article.)
Table 2
Simulation cases according to the influencing factors; the values of the principal factors for each case are written in bold type.
Case SET-number Influencing factor Particle mean
radius (mm)
Number of
particles
Friction coefficient of
joint surface particles
Standard JRC Contact bond
strength ratio
A-1 Particle size 0.56 60,038 0.00 0 1.0
A-2 0.60 49,338 (Planar)
A-3 0.70 31,070
A-4 0.80 20,814
A-5 0.90 14,618
A-6 1.00 10,657
B-1 (equal to A-1) Joint friction coefficient 0.56 60,038 0.00 0 1.0
B-2 0.05
B-3 0.10
B-4 0.15
B-5 0.20
B-6 0.25
B-7 0.30
C-1 (equal to A-1) Joint roughness 0.56 60,038 0.00 0 1.0
C-2 10–12
C-3 12–14
C-4 14–16
C-5 16–18
C-6 18–20
D-1 Joint contact bond
strength
0.56 60,038 0.00 18–20 0.3
D-2 0.4
D-3 0.5
D-4 0.6
D-5 0.7
D-6 0.8
D-7 0.9
D-8 (equal to C-6) 1.0
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responded more sensitively to the CBSR at a higher normal stress.
This can be explained in terms of the micro-cracks that occurred
due to bond breakage at the contacts. As shown in Fig. 15, a
decrease in the CBSR resulted in a significant increase in the
number of micro-cracks and shifted the point at the crack
initiation to a lower shear displacement. The micro-cracks
may allow some particles along a joint to be free to rotate.
Iwashita and Oda [25] reported that higher peak shear strengths
were observed when the freedom of particles to rotate
was constrained than in simulations in which the particles
were free to roll. This was also observed by Ni et al. [15] in a
three-dimensional numerical simulation of direct shear
tests. In Section 2.2, the first crack was found to initiate at 80%
of the peak strength when there was no decrease in the
contact bond strength. With a CBSR of 0.3, however, the micro-
crack initiated as soon as the shear stress was placed while
ARTICLE IN PRESS
Fig. 12. Shear strengths at normal stresses of 5, 10 and 15MPa according to the joint roughness: (a) peak and (b) residual.
Fig. 13. Mohr–Coulomb’s parameters vs. joint roughness: (a) friction angles and (b) cohesion.
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 84 
 
 
Figur 67: Mohr-Coulombs parametere vs. ruhetskoeffisienten, JRC: a) friksjonsvinkler og b) 
kohesjon. Hentet fra Park og Song, 2009. 
  
responded more sensitively to the CBSR at a higher normal stress.
This can be explained in terms of the micro-cracks that occurred
due to bond breakage at the contacts. As shown in Fig. 15, a
decrease in the CBSR resulted in a significant increase in the
number of micro-cracks and shifted the point at the crack
initiation to a lower shear displacement. The micro-cracks
may allow some particles along a joint to be free to rotate.
Iwashita and Oda [25] reported that higher peak shear strengths
were observed when the freedom of particles to rotate
was constrained than in simulations in which the particles
were free to roll. This was also observed by Ni et al. [15] in a
three-dimensional numerical simulation of direct shear
tests. In Section 2.2, the first crack was found to initiate at 80%
of the peak strength when there was no decrease in the
contact bond strength. With a CBSR of 0.3, however, the micro-
crack initiated as soon as the shear stress was placed while
ARTICLE IN PRESS
Fig. 12. Shear strengths at normal stresses of 5, 10 and 15MPa according to the joint roughness: (a) peak and (b) residual.
Fig. 13. Mohr–Coulomb’s parameters vs. joint roughness: (a) friction angles and (b) cohesion.
J.-W. Park, J.-J. Song / International Journal of Rock Mechanics & Mining Sciences 46 (2009) 1315–1328 1323
 85 
VEDLEGG  4: Bilder av prøvene fra direkte skjærforsøk ved LTU 
 
 
Figur 68: Prøve 1.1. Berg. Etter maks forskyvning. Ca 15mm 
 
Figur 69: Prøve 1.1. Betong. Etter maks forskyvning. Ca 15mm 
 86 
 
 
Figur 70: Prøve 1.1. Før start 
 
 
Figur 71: Prøve 1.1. Etter maks skjærkapasitet er oppnådd. Ca 4mm forskyvning 
 
 
Figur 72: Prøve 1.1. Etter ca 5mm forskyvning 
 
 
Figur 73: Prøve 1.1. Etter maks forskyvning. Ca 15mm 
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Figur 74: Prøve 1.2. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 15mm 
 
 
Figur 75: Prøve 1.2. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 15mm 
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Figur 76: Prøve 1.2. Før start 
 
 
Figur 77: Prøve 1.2. Rett etter maks skjærkapasitet er oppnådd. Ca. 3mm 
 
 
Figur 78: Prøve 1.2. Etter ca. 5mm forskyvning 
 
 
Figur 79: Prøve 1.2. Etter maks forskyvning. Ca. 15mm 
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Figur 80: Prøve 1.3H. Berg. Etter maks forskyvning. Ca 5mm. 
 
Figur 81: Prøve 1.3H. Betong. Etter maks forskyvning. Ca 5mm. 
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Figur 82: Prøve 1.3H. Før start. 
 
 
Figur 83: Prøve 1.3H. Rett etter brudd 
 
 
Figur 84: Prøve 1.3H. Etter maks forskyvning. Ca 5mm. 
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Figur 85: Prøve 1.4. Berg. Etter maks forskyvning. Ca 26mm 
 
 
Figur 86: Prøve 1.4. Betong. Etter maks forskyvning. Ca 26mm   
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Figur 87:Prøve 1.4 Før start 
 
Figur 88: Prøve 1.4. Rett etter brud. Ca 1.4mm. 
 
Figur 89: Prøve 1.4. Etter ca 5mm forskyvning 
 
Figur 90: Prøve 1.4. Etter ca 15mm forskyvning 
 
Figur 91: Prøve 1.4. Etter maks forskyvning. Ca 26mm  
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Figur 92: Prøve 2.1. Berg. Etter maks forskyvning. Ca 25mm 
 
Figur 93: Prøve 2.1. Betong. Etter maks forskyvning. Ca 25mm 
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Figur 94: Prøve 2.1. Før start. 
 
 
Figur 95: Prøve 2.1. Etter ca 5mm forskyvning. 
 
 
Figur 96: Prøve 2.1. Rett etter brudd. Ca 6.4mm forskyvning 
 
 
Figur 97: Prøve 2.1. Etter ca 15mm forskyvning. 
 
 
Figur 98: Prøve 2.1. Etter maks forskyvning. Ca 25mm 
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Figur 99: Prøve 2.2. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 22mm 
 
 
Figur 100: Prøve 2.2. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 22mm 
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Figur 101: Prøve 2.2. Før start 
 
Figur 102: Prøve 2.2. Rett etter brudd. Ca. 2.9mm forskyvning 
 
Figur 103: Prøve 2.2. Etter ca. 5mm forskyvning 
 
 
Figur 104: Prøve 2.2. Etter ca. 15mm forskyvning 
 
 
Figur 105: Prøve 2.2. Etter maks forskyvning. Ca. 22mm 
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Figur 106: Prøve 2.3. Berg Etter maks forskyvning. Ca 20mm 
 
 
Figur 107: Prøve 2.3. Betong. Etter maks forskyvning. Ca 20mm 
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Figur 108: Prøve 2.3. Før start 
 
Figur 109: Prøve 2.3. Rett etter brudd. Ca 2.3mm forskyvning 
 
Figur 110: Prøve 2.3. Etter ca 5mm forskyvning 
 
Figur 111: Prøve 2.3. Etter ca 15mm forskyvning 
 
 
Figur 112: Prøve 2.3. Etter maks forskyvning. Ca 20mm 
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Figur 113: Prøve 3.1. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
 
 
Figur 114: Prøve 3.1. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
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Figur 115: Prøve 3.1. Før start 
Figur 116: Prøve 3.1. Etter ca. 5mm forskyvning 
Figur 117: Prøve 3.1. Rett etter maks skjærkapasitet var oppnådd. Ca. 9.8mm forskyvning 
 
 
Figur 118: Prøve 3.1. Etter ca. 15mm forskyvning 
Figur 119: Prøve 3.1. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm  
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Figur 120: Prøve 3.2. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
 
 
Figur 121: Prøve 3.2. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
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Figur 122: Prøve 3.3. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
 
 
Figur 123: Prøve 3.3. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm 
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Figur 124: Prøve 3.3. Før start. 
 
 
Figur 125: Prøve 3.3. Rett etter maks skjærkapasitet oppnådd. Ca. 2.8 mm forskyvning 
 
 
Figur 126: Prøve 3.3. Etter ca. 5mm forskyvning 
 
 
Figur 127: Prøve 3.3. Etter ca. 15mm forskyvning 
 
 
Figur 128: Prøve 3.3. Etter maks forskyvning. Ca. 33mm  
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Figur 129: Prøve 4.1H. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 15 mm. 
 
 
Figur 130: Prøve 4.1H. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 15 mm. 
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Figur 131: Prøve 4.1H. Før start 
 
 
Figur 132: Prøve 4.1H. Rett etter brudd. Ca. 2.5mm forskyvning 
 
 
Figur 133: Prøve 4.1H. Etter ca. 5mm forskyvning 
 
 
Figur 134: Prøve 4.1H. Etter maks forskyvning. Ca. 15 mm. 
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Figur 135: Prøve 4.2. Berg. Etter maks forskyvning. Ca. 33 mm. 
 
 
Figur 136: Prøve 4.2. Betong. Etter maks forskyvning. Ca. 33 mm. 
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Figur 137: Prøve 4.2. En viss tid etter start. Batteriet på kamera gikk tomt. 
 
 
Figur 138: Prøve 4.2. Etter maks forskyvning. Ca. 33 mm. 
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VEDLEGG  5: Resultater fra direkte skjærforsøk ved LTU 
 
 
Prøve 1.1 
 
 
Figur 139: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.1 
 
 
Figur 140: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.1 
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Prøve 1.2 
 
 
Figur 141: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.2 
 
 
 
Figur 142: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.2 
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Prøve 1.3H 
 
 
Figur 143: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.3H 
 
 
 
Figur 144: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.3H 
 
!"
#!"
$!!"
$#!"
%!!"
%#!"
&!!"
&#!"
!" $" %" &" '" #" ("
!"
#$
%&'
(
)%
*"+,-"./#0%$,120#3454./%&55)%
!"#$%61%$,120#3454./%
)*+,-"./,0"
1/-2,."./,0"
!"
#!"
$!"
%!"
&!"
'!"
(!"
)!"
*!"
+!"
!" #" $" %" &" '" ("
!"
#$
%&
'(
)'
*+
,(
-.
,*
",
,/
0(
1&"#2&'3)+(.#/4+)$,5,'3(-550(
!"#$%&'()'*+,(
,-./012"32456"
 111 
 
Prøve 1.4 
 
 
Figur 145: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.4 
 
 
 
Figur 146: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 1.4 
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Prøve 2.1 
 
 
Figur 147: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.1 
 
 
 
Figur 148: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.1 
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Prøve 2.2 
 
 
 
Figur 149: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.2 
 
 
 
Figur 150: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.2 
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Prøve 2.3 
 
 
Figur 151: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.3 
 
 
 
Figur 152: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 2.3 
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Prøve 3.1 
 
 
Figur 153: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.1 
 
 
 
Figur 154: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.1 
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Prøve 3.2 
 
 
Figur 155: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.2 
 
 
 
Figur 156: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.2 
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Prøve 3.3 
 
 
Figur 157: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.3 
 
 
 
Figur 158: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 3.3 
 
 
!"
#!"
$!"
%!"
&!"
'!"
(!"
)!"
*!"
+!"
!" $" &" (" *" #!" #$" #&" #(" #*" $!" $$" $&" $(" $*" %!" %$" %&"
!"
#$
%&'
(
)%
*"+,-"./#0%$,120#3454./%&55)%
!"#$%61%*"+,-"./#0%$,120#3454./%
,-./0"12/3"
4205/1"12/3"
!"
#!"
$!"
%!"
&!"
'!"
(!"
!" $" &" (" )" #!" #$" #&" #(" #)" $!" $$" $&" $(" $)" %!" %$" %&"
!"
#$
%&
'(
)'
*+
,(
-.
,*
",
,/
0(
1&"#2&'3)+(.#/4+)$,5,'3(-550(
!"#$%&'()'*+,(
*+,-./0"10234"
 118 
Prøve 4.1H 
 
 
Figur 159: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 4.1H 
 
 
 
Figur 160: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 4.1H 
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Prøve 4.2 
 
 
Figur 161: Last vs. Horisontal forskyvning – Prøve 4.2 
 
 
 
Figur 162: Friksjonsvinkel vs. Horisontal forskyvning – Prøve 4.2 
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VEDLEGG  6: Diagram for å tilbakeregne betongens trykkfasthet. 
 
 
 
Figur 163: Diagram benyttet til å tilbakeregne betongens trykkfasthet. Tilsendt via epost fra 
Gabriel Sas 11/4-2012. 
 
 
